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NOTACION

(A]  =Matriz de transformacién entre desplazamientos locales y bésicos

A = Area de la seccién

[AA] =Matriz de transformacidn entre cambios incrementales en los desplazamientos bésicos del
elemento con cambios incrementales de desplazamientos locales

Cp = Coeficiente de presién

(d] = Matriz que conecta los cambios incrementales en las fuerzas locales con los cambios incrementales
en los desplazamientos locales

e = Desplazamiento bésico

[E] = Vector unitario de desplazamientos bésicos del elemento

E =M6dulo de Young

Fx,  =Fuerzaenel extremo A del elemento A-B en direccién del ¢je global X

Fy,  =Fuerzaenelextremo A del elemento A-B en direccién del eje global Y

Fz,  =Fuerzaenelextremo A del clemento A-B en direccién del eje global Z

H,  =Componente horizontal de la fuerza de presfuerzo en direccién x

H,  =Componente horizontal de la fucrza de presfuerzq en direccion y

(k] = Porcién no-lincal de [K)

[K] = Matriz de rigidez estructural

[Ko] =Matriz de rigidez inicial
[K]s =Matriz de rigidez de la estructura completa

(L] = Vector de carga (sistema global de coordenadas)
L = Longitud del elemento
L, = Longitud original del elemento
l, . m, , n, = cosenos directores respecto al eje P
{, »my , n, = cosenos directores respecto al eje Q
I, . m, , n, = cosenos directores respecto al eje R
(P] = Vector unitario que representa la fuerza bésica del elemento
P = Fuerza bdsica del elemento
P = Presidn del viento
P, = Fuerza bésica original del elemento (presfuerzo del elemento)
Q = Factor de comportamiento sfsmico
[R] = Vector de fuerza (sistema local de coordenadas del elemento)
R = Fuerza que actila a lo largo del ¢je P del elemento
N = Fuerza que acta a lo largo del eje Q del elemento
(T]  =Matriz de transformacién entre desplazamientos globales y locales
T = Fuerza que actiia a lo largo del eje R del elemento
u = Desplazamiento que acttia a lo largo del eje P del elemento
(U] = Vector de desplazamientos (sistema local de coordenadas del elemento)
v = Desplazamiento que acttia a lo largo del eje Q del elemento
v = Velocidad del viento
14 = Componente vertical de la fuerza en los cables
w = Desplazamiento que actia a lo largo dei ¢je R del clemento
X, = Desplazamiento en el extremo A del elemento A-B en direccién del eje global X
[X] = Vector de desplazamientos (sistema global de coordenadas)
Va = Desplazamiento ¢n el extremo A del elemento A-B en direccién del eje global Y
z = Altura de los nodos de la red de cables
z, = Desplazamiento en el extremo A del elemento A-B en direccién del eje global Z

p = Densidad del aire
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CAPITULO 1
INTRODUCCION

Las estructuras formadas por cables, pueden llamarse también estructuras de tensidn, en ellas los
miembros que soportan las cargas aplicadas y las transmiten a la cimentacién u otra estructura soportante,
solamente aceptan esfuerzos de tensién mas no de flexion ni de compresién. Las dimensiones de las secciones
transversales y el método de fabricacion son tales que la rigidez a la flexién y al cortante, asf como la
resistencia al pandeo son imrelevantes,

Las estructuras de cables pueden dividirse en cuatro subgrupos:

1. Cable sencillo; en el cual los segmentos individuales de cables o maltiples segmentos simplemente
conectados, estdn sujetos a cargas que actian predominantemente en un tnico plano de accién.

2. Armaduras  de cables; en el cual los segmentos presforzados estin maltiplemente
conectados y cargados en un solo plano.

3. Arreglo de cables; en el cual los segmentos presforzados estan multiplemente conectados en una
superficie curva y la carga es predominantemente normal a la superficie.

4. Red de cables; en el cual los segmentos estdn maltiplemente conectados, para formar un marco
tridimensional.

Debido a la naturaleza no lineal del comportamiento de este tipo de estructuras, el andlisis lineal
convencional, el cual supone pequefias deformaciones cldsticas, a menudo no es aplicable para el estudio de
estos sistemas estructurales,

En este tipo de estructuras, la principal fuente de no linealidad es el cambio en la geometria del
sistema, Ademds se tiene como una significativa causa de no linealidad el que los elementos reduzcan su
nivel de tensién a cero, lo cual puede ser causado por la accién de las cargas externas.

En cste trabajo se ha estudiado un procedimicento tedrico realista para el andlisis de estructuras
formadas por cables. Dicho procedimiento ha permitido considerar los etectos de no linealidad producidos
por los cambios en la geometria o por la pérdida total de tensién en uno o varios elementos. El método tedrico
sigue un procedimiento desarrollado por Jennings (ref. 1) en el cual se considera los efectos de no linealidad
producidos por los cambios en la geometria,

Para aplicar la teorfa y los métodos de solucidn que se plantearon, se estudiaron los efectos que
produce el viento en la cubierta de la iglesia de Santa Bérbara que se encuentra ubicada en Rheinhausen ,
Alemania. Se tomaron como datos de la carga del viento, los resultados de las mediciones de las pruebas en
tinel de viento realizadas en el Instituto para Aerodindmica del Colegio Técnico Aachen mencionadas por
Franz Vaessen (ref. 2).

En lafigura A.1 del apéndice A se muestran las proporciones geométricas del edificio. La forma del
techo es de un paraboloide hiperbélico que cubre un drea de terreno rémbica ( A,C’,B’, C).

La cubierta est4 formada por un sistema de cables presforzados, como material de relleno se supuso
gasocreto. Posteriormente se dardn las caracter(sticas de cada uno de estos elementos.

La estructura de soporte para la cubierta estd formada por columnas y vigas de accero, en ¢lla sc
anclaron los cables que forman la cubierta. En este trabajo también se presenta el disefto de la estructura de
soporte. Se disefié también la cimentacién de la estructura y se muestran detalles de la soldadura en las
uniones viga columna,

En cl apéndice B, estdn 2 gréficas que muestran los nodos y elementos de la red de cables y de la
estructura de soporte, respectivamente , figura B.1 y figura B2,



CAPITULO 2
ANALISIS DE ESTRUCTURAS DE CABLES

2.1 INTRODUCCION

Estas estructuras son inusuales ¢ interesantes para el ingeniero estructural. Cada elemento de cable
(seccion individual) tiene solamente rigidez axial. Lo interesante de su comportamiento es la no linealidad
que presenta ante la accion de carga externa, la cual se debe al cambio de forma de la estructura.
Generalmente el patrén de comportamiento que presentan las estructuras de cables es el aumento de rigidez
debido a no linealidad bajo el incremento de cargas. En 1a mayorfa de casos, la rigidez inicial depende en
gran parte del presfuerzo inicial de los cables.

Un comportamiento no lineal muy importante se produce cuando el efecto de la carga externa reduce
el nivel de tension a cero, en tales casos la contribucién de ese elemento a la rigidez total de la estructura se

elimina,

2.1.1 FUENTES DE NO LINEALIDAD

En ciertas estructuras resulta inexacto considerar  relaciones lineales entre fuerzas y
desplazamientos. Para tales estructuras se consideran las siguientes fuentes de no linealidad:

1. Comportamiento no lineal del material
2. No linealidad geométrica
3. Una combinacitn de ambos efectos
Para estructuras con comportamiento no lineal debido a cambios geométricos, hay esencialmente dos

formas de comportamiento no lineal;

a) Estructuras que se flexibilizan con aumento de carga

A

ESTRUCTURA TIPO ARCO CURVA CARGA-DESPLAZAMIENTO
ESTRUCTURA QUE EXHIBE FLEXIBILIZACION NO-LINEAL

Sigura 2.1



b) Estructuras que se rigidizan con aumento de carga

p
D
ESTRUCTURA TIPO DES DY
CABLE SUSPENDIDO CURVA CARGA-DESPLAZAMIENTO
ESTRUCTURA QUE EXHIBE RIGIDIZACION NO-LINEAL
Sigura 2.2

En fas estructuras del primer tipo la curva carga-deformacién se aparta de la forma lineal debido a
factores tales como la geometria estructural, la forma de la carga externa y las condiciones de frontera. Este
comportamiento estructural estd generalmente asociade con el pandeo y es mds comiplejo que el caso de
aumento de rigidez. Para el segundo tipo de estructura es esencial establecer una formulacion del
comportamiento para entenderlo y poder establecer adecuadamente una relacion esfuerzo-deformacion en los
elementos de la estructura, Se estudiaron los efectos de Ia no linealidad geométrica, la cual se debe a grandes
desplazamientos de los elementos individuales. Para este tipo de estructura se ha inclufdo otra fuente
significativa de no linealidad, la cual se da cuando los elementos llegan a tener tension cero.

2.1.2 TIPOS DE ESTRUCTURA A LOS CUALES SE APLICA EL PROCEDIMIENTO

puentes suspendidos

estructuras de cubierta de cables suspendidos
mistiles sujetados con cables

estructuras flotantes

ete.

2.2 ANALISIS DE UNMA ESTRUCTURA GENERAL BIDIMENSIONAL DE
CABLES

Este capitulo cubre la formulacién para rigidez no lincal geométrica para un clemento plano
(bidimensional), que consista de elementos cable, varilla o cadena y que esté sometido a grandes
deformaciones (ref 3).

Los procedimientos para resolver el problema tedrico no lineal estdn basados en un trabajo de
Jennings (ref 1), aunque el procedimiento aqui descrito es mds simple. El método es iterativo, se basa en
calcular una matriz inicial de rigidez y definir un desplazamiento correspondiente, con lo cual se obtiene un
sistema interno de fuerzas del elemento, se procede entonces a calcular el desequilibrio entre las cargas
aplicadas y las fuerzas internas; si la diferencia es mayor a un valor lfmite de tolerancia, se calcula una nueva
matriz de rigidez considerando las posiciones del elemento deformado, y se procede nuevamente a revisar el
desequilibrio de las cargas externas ¢ internas. Si el desequilibrio resulta menor a la tolerancia, el proceso se
da por finalizado, en caso contrario se sigue con los ciclos de iteracién. En este capftulo se ha explicado la
mancra de obtener las matrices de rigidez incrementales para poder considerar la no-lincalidad geométrica.

2.2.1 SISTEMA GLOBAL DE COORDENADAS Y COSENOS DIRECTORES

La figura 2.3 muestra un elemento tipico (A-B) dentro de las coordenadas globales. (X,,Y4, Xy, Yg)
son las coordenadas de los extremos. La longitud inicial del elemento respecto al sistema global es:



L,= \/(Xn - X.«)z "’(Ya - YA)Z

ecuacidn 2.1

Xa “p v
SISTEMA GLOBAL DE COORDENADAS
figura 2.3

Este elemento tipico tiene las siguientes propiedades:

A = Area de la seccion transversal
E = Médulo de Young

Para el elemento (A-B) es conveniente definir un sisteina de ¢jes locales Py Q. El eje P coincide con
el eje longitudinal del elemento (estado no deformado) y el eje Q es ortogonal a éste. Estos nuevos ejes han
sido referidos como sistema coordenado local, y se muestra en la figura 2.4.

i

X

'Y
B
Q
\ P
A

»
SISTEMA DE COORDENADAS LOCALES
Slgura 2.4

Del sistema local de coordenadas del elemento, es posible definir los cosenas directores para los ejes
locales (P,Q), con respecto a los ejes globales (X,Y).

lp = (XB - XA)/LQ mv = (Ya - YA)/LQ
ecuacion 2.2
Los términos dados definen los cosenos directores del eje longitudinal P del elemento con respecto a
los ejes (X,Y). Los cosenos directores del eje ortogonal Q son:

lh=-(Ya- YL, mg=(Xg-XpL,
ecuacion 2.3
=-m, mg=1,
ecuncidn 2.4
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2.2.2 CARGAS Y COORDENADAS EN SISTEMAS GLOBAL Y LOCAL

El vector de cargas aplicadas a los extremos del elemento (A-B), referido al sistema global, estd dado

por:
[L] = [FX. , Fy., Fxb N FYb ]

ecuacion 2.5

Este sistema de fuerzas se ve en la figura 2.5.

El vector de desplazamientos correspendiente al vector de cargas aplicado es:

[X] = [xuyuxb,yb]

ecuacion 2.6
Este sistema de desplazamientos se muestra en la figura 2.6.

El objetivo de la formulacidn de rigideces es combinar el vector de cargas externo {L], con el
vector de desplazamientos globales [X). Este vector de desplazamientos define los desplazamientos de todos
los elementos y las posiciones de los extremos de las elementos de toda la estructura,

La conexi6u de las cargas globales con los desplazamicntos globales se logra mediante la matriz
completa de rigidez estructural [K].

(L1=[K1x{X}

ecuacidn 2.7

X
1 4
FUERZAS CLOBALES EN LOS EXTREMOS DEL ELEMENTOC (A -B)
figura 2.5
Ay B
B b yo
¥
A Ty
X

DESPLAZAMIENTOS GLOBALES EN LOS EXTREMOS DEL ELEMENTOQ (A-B)
flgura 2.6



El propdsito de definir un sistema local de coordenadas del elemento (ejes P,Q) fué definir un
sistema de fuerzas y desplazamientos locales de cada elemento. El vector de cargas aplicadas a cada extremo
del elemento y referido al sistema local de coordenadas estd dado por:

[R] :[R:S]

ecuacién 2.8
donde R es la fuerza actuante a lo largo del eje P y S es la fuerza actuante en la direccién del eje Q. Este

sistema de fuerzas se ve en la figura 2.7.
El vector de desplazamientos aplicable al elemento (A-B) y referido al sistema local de coordenadas

estd dado por:
[Ul=[u.v]

ecuacién 2.9
siendo u el desplazamiento a lo largo del eje Py v el desplazamiento en la direccion del eje Q. Esto se
muestra en la figura 2.8.

“Y

L 4o

FUERZAS LOCALES DEL ELEMENTO
Sfigura 2.7

Zp

DESPLAZAMIENTOS LOCALES DEL ELEMENTO
Sfigura 2.8



2.2.3 TRANSFORMACION DE FUERZAS Y DESPLAZAMIENTOS LOCALES A GLOBALES

Los desplazamientos locales del elemento se pueden asociar con los globales mediante la matriz de
transformacion [ T ], la cual estd compuesta por los cosenos directores definidos en (2.2), (2.3), (2.4):

X,

‘ {MJ {—IP -m, I, m } v,
= X

v =1, -my Lom, X,

Vb

ecuacion 2,10

Las ecuaciones anteriores satisfacen la compatibilidad de deformaciones en los extremos del elemento y

pueden escribirse como:
[U)=[T]x[X]

ecuacion .11
Para relacionar los vectores de fuerzas, se hizo:

(L] =[T]x[R]

ecuacién 2.02
donde [ T ] es la transpuesta de [ T]. (2.12), en forma expandida es:

Fxa —lp "'Iq
Fya -Mp —Ny [RJ
Fxp B Ip {q * S

Fys] Lmp my
cenacion .43
Es importante notar que las fuerzas y desplazamientos globales y locales se han reterido a la posicion
original no deformada del elemento, por lo que no se ha introducido no linealidad en las ecuaciones (2.10),
@2.11), (2.12) 0 (2.13).

2.2.4 DESPLAZAMIENTOS Y FUERZAS BASICAS

Un arreglo adicional de fuerzas y desplazamientos basicos del elemento se definié y relaciond con la

posicion deformada del elemento (A’ - B’).
El desplazamiento basico se dié como el alargamiento del elemento a lo largo del eje del elemento

detormado:

e=\[(L, +u) +v']-1,

En forma matricial ;

ecunacidn 2,14

(El=[A]x[U]
ecuncidn 2.15
[ E 1= vector de desplazamientos bésicos del elemento
[ U 1= vector de desplazamientos locales del ¢lemento
[ A 1= matriz de transformacién

Los sistemas de desplazamientos basicos y locales se muestran en la figura (2.9).
La fuerza basica del elemento se ha expresado en forma de desplazamiento bésico y de cualquier
presfuerzo del elenento, como sigue:




EA
P=P +—xe
0
ecuacion 2,16

donde:
E = Médulo de Young
A = Area de la seccion transversal del elemento
P, = Fuerza axial original del elemento (presfuerzo)
L, = Longitud original del elemento
P = Fuerza bésica del elemento actualizada (nueva)
e = Desplazamiento basico (extension del elemento deformado alolargo del eje)

2.2.5 TRANSFORMACION DE DESPLAZAMIENTOS BASICOS PARCIALES A LOCALES
PARCIALES

Las ecuaciones (2.14) y (2.15) proveen la conexién entre los desplazamientos bdsicos y los
desplazamientos locales en términos absolutos. Es conveniente desarrollar las derivadas parciales de los
desplazamientos bésicos del elemento con respecto a las derivadas parciales de los desplazamientos locales
del elemento. Esto se logrd al calcular la derivada parcial de cada término en la ecuacién (2.14), lo que

condujo a:
L +u du
[58]'-’[ o 7 ! ]x[ ]
dv

I+e I +e
[SE]=[AA]x[SU]

ecuacién 2,17

La ecuacion (2.17) en forma matricial es:

ecuacion 2.t8

“p
DESPLAZAMENTOS LOCALES Y BASICOS DEL. ELEMENTO
figura 2.9



2.2.6 TRANSFORMACION DE FUERZAS BASICAS A FUERZAS LOCALES

L.a matriz transpuesta [ AA’ ] se utiliza para conectar las fuerzas locales con las basicas del clemento
y satisfacer las condiciones de equilibrio en los extremos del elemento, asf:

[R]=[AA"]x[P]

ecuacién 2.19

En forma expandida scticne:

L,+u
Rl L +e
[SJ= v A
L,+e

ccuacién 2,20

2.2.7 TRANSFORMACION DE FUERZAS BASICAS PARCIALES A FUERZAS Y
DESPLAZAMIENTOS LOCALES PARCIALES

Las ecuaciones (2.19) y (2.20) dan la conexién entre las las fuerzas locales y las bésicas del elemento
en Kminos absolutas. Es conveniente desarrollar las derivadas parciales de las fuerzas locales del clemento
correspecto alas derivadas parciales de las fuerzas bésicas y las derivadas parciales de los desplazamientos
locales del elemento. Esto se logro obteniendo las derivadas parciales de cada término en la ecuacion (2.20):

L, +u Py’ -Pv(L, +u)
oR 2)? +e)’ du
- L,+e <[P+ (L, +e) (L, +e) . x
dS v =Pv(L, +u) P(L,+n) ov
L,+e (L, +¢)’ (L, +e)’
ccuacidn 2,21
En forma matricial ;
[6R]}=[AA']1x[6P]+[d]x[8U]
ecuucién 2,22
[8P]= EA/L, [OE] '
ecuacidn 2.23

[6P]=EA/L, x[AA] x[8U]
ecnacidn 2.24

[6R]= {{ AA’ |xEA/L, x[AA]+[d]}x [8U]
ecuacion 2.28

En forma expandida se tiene :

L,+u Py ~Py(L, +u)
[SR}—[ L,+e xﬂx[ L,+u .__L]+ (L,,+e)3 (L,,+e)’ ]xliau}
sS1 Y v L UL +e L,+ef |-Pv(L,+uw)  P(L,+u) Sv
L,+e (L, +e)’ (L, +e)’

ccuncion 2,26

228 TRANSFORMACION DE FUERZAS BASICAS A FUERZAS GLOBALES

La ecuacion (2.12), que relaciona las fuerzas globales del elemento con las fuerzas locales es usada
en conjunto con laecuacion (2.19), que relaciona las fuerzas locales con las fuerzas basicas del elemento; asi:



[LI=[T]x[R]y [R]=[AA’[x[P]

ecuacidn 2.27

En forma expandida , se tiene :

qu -.lp —"lq Lo +u

Fyn —mp _mq La +e

F = l l X v X [P]
a7 r g A

Fy, m, m, L,+e

ecuacifn 2.28

Al combinar las ecuaciones (2.11), (2.15) y (2.16) con la ecuacién (2.27) , en forma matricial se
obtuvo :

[L]= [T ]x[AA' 1 x[P,+ (EAL) x [A]x[T]x[X]]
ecuacién 2.29
En forma expandida, se escribe :

Pl 1= | L, v

Fy,| |-m, -m, EA P S ~l, -m, |, m

Ya | |7 " Ix Lo+e X Pl,+-—l‘~><[\/-(l,‘,+u)2+v2 —L‘,]x{ f N
Fx, I v L, ~l, -m, A, m
Fy,) Lm, m | LLte

ecuacifn 2.30

2. 2. 9 TRANSFORMACION DE DESPLAZAMIENTOS PARCIALES GLOBALES A FUERZAS
PARCIALES GLOBALES

La ecuacién (2.7) representa la relacion entre las fuerzas y los desplazamientos globales en términos
absolutos. Es conveniente desarrollar las derivadas parciales de las fuerzas globales con respecto a las
derivadas parciales de los desplazamientos globales.

Ya que las ecuaciones (2.10), (2.11), (2.12) y (2.13) que conectan las fuerzas globales a las locales y
los desplazamientos locales a los globales tienen solamente expresiones lineales, el correspondiente cambio
incremental ( o parcial ) en varios términos conduce a :

[8U]=[T]x[&X]
ecuacion 2,31
[8L]=[T"]x[8R]
ceuacion 2.32
Las ecuaciones (2.25) y (2.26) se han expandido mediante sustituciones:

[8L]=[T']x{[AA" ] xEA/L, x[AA]+[d]}x [T | x[8X]

ecuacién 2.33

en donde:
[T']={[AA’ ]xEA/L, x[AA]+[d]}x [T ]

representa la matriz incremental de rigidez [ K],



2.2.10 MATRIZ INCREMENTAL DE RIGIDEZ PARA UN ELEMENTOQ CABLE BIDIMENSIONAL
Esta matriz es

'-Ip _Iq L" +U

| M M| | L ve | B [éei_'f _LJ
[K]= oLy U UL e T e
m, m, L, +e
Pv? ~Pv(L, +u)
(Lo +€)] (La +l3)3 N —[p “’”p lp ,"p
~Py(L, +u) P(L,+u)’ =L, -m, Aom,

(L, +e)’ (L, +e)’

ecuacion 2,34

2.3 CONTRIBUCION DE IA RIGIDEZ DEL ELEMENTO A LA MATRIZ DE
RIGIDEZ TOTAL DE LA ESTRUCTURA

En este capitulo se ha estudiado la contribucién de la rigidez de cada clemento a la rigidez total y su
ubicacién dentro de la matriz global. Este estudio es aplicable también a tres dimensiones.

En los modelos estructurales, los micmbros (elementos) y los nodos (juntas) son numerados separada
pero secuencialmente. Por lo tanto, los grados de libertad de cada nodo en la estructura completa, que son
representados por los desplazamientos en cada posicidn del nodo son también secuenciales.

La matriz de rigidez total de la estructura, combina las rigideces individuales de cada elemento de
una mancra y un orden determinado.

Para un elemento bidimensional, tal conio el elemento cable, que tiene 2 grados de libertad en cada
extremo, los desplazamientos en cada uno de éstos representan un subarreglo del vector de desplazamientos
globales de la estructura total, [ X ]. Para un elemento tipico con extremos A y B, los grados de libertad en
cada extremo estdn representados por 1a porcién del vector de desplazamientos globales dada por (X,, Y., Xe Yu)-
La contribucion de rigidez del elemento se ha dividido en dos arreglos que representan los dos extremos del
elemento. En el sistema de numeracién de los nodos de la estructura total, la numeracion de los nodos de cada
elemento resulta invariablemente no secuencial. Resulta as que la contribucidn de rigidez, que repiesenta los
extremos de cada elemento, esta separada y espaciada dentro de la matriz de rigidez estructural total.

De la notacion previa, la contribucion de rigidez de un elemento tipico ha sido dada en la ecuacidn
(2.33), enla cual:

[K]=[T'Ix{[AA"|xEA/L, x[AA]+[d]}x [T ]

ecuacion 2.35
representa la rigidez en los dos extremos del elemento, combinada en una sola expresidn. En esta expresion se
ha definido :

[k]= {{AA | xEA/L, x[AA]+[d ]}

ecuacion 2.36
en la cual [ k ] representa la porcién no lineal de la matriz de rigidez del elemento. Asi, la contribucion de
rigidez de cada clemento a la rigidez total de la estructura sa ha definido como ;

(K] =[T]x[k] x[T]

ecuacién 2.37
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Previamente se definid la matriz de transformacién [ T }, en términos de los cosenos directores (de
2.10y2.11):
[7]- =, -m, 1, m,
=l -m, A m,
ecuacidn 2.38
Para separar las contribuciones de desplazamientos y rigideces de cada extremo del elemento, fué

conveniente dividir [ T ] en dos grupos separados que representaron cada extremo del elemento:

-l -m
P p
[T' ]= -l -m
q q
ecuacién 2.39
y
I m
I p
[TZ ] / , M

ecuacion 2,40
La contribucion de rigidez en el primer extremo del elemento fué :

[Kuyl=[Ty] x[k] x[Ty]
ecuacién 2.41
y en el otro extremo :

(Kul=[T,] x [k] x[T,]
ecuacion 2.42

se calcularon también términos adicionales, que procedieron del producto cruz, y representan la influencia de
un extremo sobre el otro. Estos términos fueron :

(K] = [T ] x [K] x[Ty]

ccuacion 2,43

[Ky] = (T3] x [K] x [Ty]
ecuacion 2.44
Los términos de rigidez dados por el producto cruz son simétricos dentro de la matriz de rigidez total, ¢s decir
que: A
[Knl=[Ky']
ecuacién 2,45

Las contribuciones de rigidez [ Ky |, Ky ] [ Ky ], [ Ky ], se conjuntaron dentro de la matriz de
rigidez total [ K Js , de la manera que se indica graficamente en (2.46).
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ecuacion 2.46

El espaciamiento de las contribuciones individuales de rigidez de cada elemento dentro de [a matriz
total depende del sistema adoptado de numeracién secuencial de los nodos, y en particular depende de la
numeracion de cada extremo del elemento.

Para un elemento en particular, la distancia C (ecuacion 2.46), representa los grados de libertad en la
estructura total que preceden a los grados de libertad asociados al extremo A del elemento AB, y la distancia
D representa los grados de libertad que preceden a los grados de libertad asociados al extremo B del mismo
clemento.

C representa submatrices de la matriz de rigidez del clemento. En una estructura plana, dichas
submatrices son de 2x2 y en una estructura tridimensional son de 3x3.

La matriz de rigidez total [ K ]s es simétrica respecto a la diagonal principal, y todos los términos
que estén en dicha diagonal deben ser positivos y mayores que cero. Para un arreglo de cables o una
estructura de catenaria, las contribuciones individuales de cada elemento para la rigidez total, [ K, |, [ Ky |,
[ K], [ Kp ], deben ser cero si la extensidn bdsica del elemento, dada por el término e definido en (2.14)
es negativa. Esta es una fuente bésica de no linealidad para estas formas estructurales, y se debe al hecho de
que los elementos individuales no pueden aceptar compresiones, ‘

2.4 METODO DE SOLUCION DE LAS ECUACIONES DE RIGIDEZ NO-
LINEALES

La contribucidn de la rigidez individual de cada elemento (ecuaciones 2.33 y 2.34) en la matriz de
rigidez total [ K ]s se defini6 en las ecuaciones 2.35 a 2.46.

Similarmente, las relaciones entre las cargas globales [ L |, y los desplazamientos globales [ X ], en
térntinos absolutos se han definido en las ecuaciones (2.29) y (2.30). De manera similar a la que se combinan
las rigideces individuales de cada elemento dentro de la matriz de rigidez total de la estructura (capitulo 2.3),
las contribuciones de las fuerzas en los elementos referidas a loy ejes globales (ecuacién 2.29 y 2.30) se
combinaron para obtener un vector global del sistema interno de fuerzas, que sea aplicable a la estructura
completa,

Para que la condicién de equilibrio exista, es necesario que la suma de las fuerzas en los elementos
referidas a los ejes globales (ecuacidn 2.30) sea igual a la suma de fuerzas extemas aplicadas. Cualquier
desbalance entre las cargas externas y el sistema interno de fuerzas en los elementos (ecuacién 2.29) se ha
referido como desequilibrio.

El propdsito de éste capitulo es explicar el método de solucién por el cual la matriz de rigidez
“incremental” o “tangencial”, que se definié en las ecuaciones (2.33) y (2.34), es usada para determinar el
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desequilibrio entre las cargas externamente aplicadas y el sistema interno de fuerzas de los clementos, y
posteriormente proyectar o determinar una forma desplazada mds exacta de la estructura para poder asi
reducir significativamente el desequilibrio resultante de la diferencia entre las cargas aplicadas externamente
y el sistema interno de fuerzas de los elementos. El método de solucién de estos sistemas de ecuaciones se
basa en ¢l método de Newton-Raphson (ref 4).

El método es explicado con referencia a una estructura que progresivamente pierde rigidez con el
aumento de carga aplicada, del tipo que se mostré en la figura 2.1, pero que es igualmente aplicable a una
estructura forinada por cables, la cual se rigidiza progresivamente con el aumento de carga extema, como se
mostré en la figura 2.2,

El método de Newton-Raphson, que es iterativo y de ripida convergencia, se basa en el célculo ©
determinacidn sucesiva del incremento de rigidez de cada elemento y de la estructura completa, para luego
hacer una proyeccién més exacta de la configuracién desplazada de los nodos , de los elementos individuales
y de la estructura completa para minimizar el desequilibrio. La explicacién del método se basa en obtener la
solucién de un sistema de ecuaciones para un solo incremento en el vector total de cargas aplicadas. Aunque
¢l método es aplicable a sistemas de multiples grados de libertad, aquf se ha aplicado a un sistema de un solo
grado de libertad (tal como un solo desplazamiento del nodo a lo largo de un eje global particular). Esto se ve
en la figura 2. 10.

Para propositos de explicacidn, se calculd el vector de desplazamientos [ X ] correspondiente al
vector de cargas externas totales [L J; el vector de cargas externo, [ L ], representa un solo incremento
especifico en la aplicacion de la carga externa . En este caso, la rigidez inicial totat de la estructura se
representd como [ Ko }. Esto se basé en que los desplazamientos de la estructura fueron nulos con la matriz
de rigidez inicial [ Ko ], correspondiente a la configuracidn no deformada de la estructura. La primera
solucién a las ecuaciones de equilibrio se obtuvo al combinar las ecuaciones en la forma

{[L1-[Lo]}=[Ko] x[8X]
— ecuacion 2.47
donde [ L.} = Vector de cargas aplicadas externamente
[ Lo ]= Sistema interno de fuerzas del elemento

Para la configuracién no deformada de la estructura, fa magnitud del sisterna interno del elemento en
ta estructura [ Lo ], es dependiente del estado inicial de presfuerzo. La expresion {{ L ]- [ Lo ] } representa el
monto de desequilibrio en la estructura ( o el desbalance entre las cargas aplicadas externamente y el sistema
interno de fuerzas del elemento ). La expresion {[ L] - [ Lo ] } representa el primer incremento de carga a ser
aplicado a la estructura. La matriz de rigidez [ Ko |, calculada mediante las ecuaciones (2.33) y (2.34),
representa la rigidez de la estructura en el estado no deformado.

La ecuacion (2.47) se resolvi6 al conocer [ Ko |y {[L]-[ Lo]}, se obtuvo asi el cambio
incremental en desplazamiento, [ 8X }. El primer arreglo de desplazamiento se calculd y representd en la
figura 2.10 por [8X]= [Xa]

En este punto, la estructura ha adoptado una “configuracién deformada” representada por el
desplazamiento [ Xa ), y el desequilibrio entre las cargas aplicadas externamente y el sistema interno de
fuerzas en los elementos se calcula nuevamente.

El desequilibrio revisado, o nuevo vector de cargas a ser aplicado a la estructura, se representd en la
figura 2.10 por {[L |- [ La }}. Eneste case [ La ] representd el sistema interno de fuerzas en los elementos
en la estructura, dado por

[La]=[T |x[AA’} x[P]

ccuacion 2.48

la cual es la misma que las ecuaciones previas (2.27), (2.29) 0 (2.30).
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Similarmente, para la configuracién deformada de la estructura, representada por los
desplazamientos [ Xa }, fa matriz de rigidez recalcutada o revisada se basé en la nueva forma deformada de
la estructura. La matriz de rigidez recalculada se ha representado en 1a figura 2.10 por la pendiente de fa linea

dada por [Ka}.
Asl, la matriz de rigidez recalculada y el vector de desequilibrio se combinaron, para dar :

((L]-[La]}=[Ka] x[8X]

eeuacion 2.49

El nuevo sistema de ecuaciones se resolvié para obtener { X | = [ Xb |, como se muestra en la

figura 2,10,
El proceso se continia, calculando la nueva matriz de rigidez en cada estado, dada por [Kn |, y el
nuevo vector de cargas de desequilibrio, dado por {{ L ] - [ Ln [}, para determinar la configuracion
desplazada de 1a estructura, representada por [ X | , la cual corresponde al vector de cargas externas aplicadas,
[ L 1. El proceso continiia, con la solucion para la forma desplazada de la estructura convergiendo, dada por :

[(X1=[Xa}+[Xb]+[Xc]+..+[8X]
ecuaclén 2.50

Se considera que se ha alcanzado la convergencia cuando [ 8X | es pequeila, o cuando la relacion
[8XV(X] es pequefla. Alternativamente, se considera también buena la solucién cuando el vector de
desequilibrio dado por {{ T.]- [ Ln ]}, es pequefta,

Al proseguir la solucién de las ecuaciones para el incremento particular en el vector de cargas
externas L}, es usual incrementar progresivamente la magnitud de las cargas externas por estados. Para
estructuras que sufren grandes cambios en rigidez se aplican las cargas externas en pequedtos incrementos,
para evitar la posibilidad de divergencia del método. Una posible divergencia es mds probable en estructuras
que pierden rigidez con el aumento de carga.

El método que se ha descrito es igualmente aplicable a estructuras que se rigidizan, con el aumento
de carga externa, tal como estructuras de cables o catenaria.
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2.5 ANALISIS DE ESTRUCTURAS GENERALES
TRIDIMENSIONALES DE CABLES

En este capltulo se ha tratado la formulacién de la rigidez no lineal gecométrica en elementos
tridimensionales, y se ha enfocado de la misma manera que se enfocé el problema bidimensional.

2.5.1 SISTEMA GLOBAL DE COORDENADAS Y COSENOS DIRECTORES

La figura 2.11 muestra la posicién de un elemento tipico dentro del sistema global de coordenadas
X-Y-Z, Las coordenadas del elemento A-B son (X, , Yy, Zy), enel extemo Ay (X, Yy, Zy), en el
extremo B. La longitud inicial del elemento en el sistema global de coordenadas es:

L= \/[(XB - XA)2 + (¥ - Y.l)z +(Zy - ZA)Z]
ecuacién 2.51

El sistema local de coordenadas del elemento (¢jes P, Q, R) se muestra en la figura 2.12, El eje P
coincide con el eje longitudinal del elemento, el eje Q es perpendicular a éste y el eje R es ortogonal a los dos
anteriores, con la convencién de 1a mano derecha.

Los cosenos directores para el eje P, relativos a los ejes globales sou:

lp=(XB-XA)/L‘, [npz(YB'YA)/Lo "p:(ZB'ZA)/Lo

ecuacidn 2.52
para el eje Q, los cosenos directores son:

le=(Xc-Xp )/ Ly me=(Yc-Ya)/ Lo ng=(Ze-Zy)/ Ly

ecuacidn 2,53
en este caso (Xe , Ye , Z¢) , son las coordenadas de un punto C localizado a cierta distancia del punto A
sobre el eje Q.

AY
B
|
i
A |
|
| 1¥b
! [
|Yi |
| ! <
| ! £
S vy >
Xa 1y 20
______ Xo_ _
Z
SISTEMA GLOBAL DE COORDENADAS

Sfigura 2.11

16



AY

\ 53

SISTEMA DE COORDENADAS LOCALES DEL MEMBRO
figura 2.12

Para definir los cosenos directores del eje R se utiliza la regla de la mano derecha:

b=(myng-mpomg) 5 me=(ny by -4 ng) 5 ne=(lmg-my 1)
ecuacién 2.54

2.5.2 CARGAS Y DESPLAZAMIENTOS EN LOS SISTEMAS GLOBAL Y LOCAL

El vector de cargas aplicadas a los extremos del elemento A-B, referido alos ejes globales esta dado

por:
(L)=[Fx,, Fy,, Fz, Fx,, Py, Fz )

ccuacién 2,55
Este sistema de fucrzas se muestra en la figura 2.13.

N4

Fyb
AFya T
B
/ Fxb
A Tib
Fxa
Fa

¥

FUERZAS GLOBALES EN LOS EXTREMOS
DEL ELEMENTO A-B
figura 2.13
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El correspondiente vector de desplazamientos aplicable a los extremos del clemento A-B en e
sistema global estd dado por:

[x]:[X..Y.,i’a.Xb.)’b,Zbl
ecuacion 2.56

Este sistema de desplazamientos se muestra en la figura 2.14.
La conexi6n de las cargas externas o globales con los desplazamientos globales de la estructura se
logré por medio de la matriz de rigidez estructural completa de la estructura [ K ] :

[LI=[K]x[X]

ecuacidn2.57

Se ha utilizado un sistena de coordenadas locales para cada elemento (ejes P, Q, R ), para definir

las llamadas fuerzas locales y desplazamientos locales (¢n cada elemento tipico A - B). El vector de cargas
aplicable a los extremos del elemento A-B, y referido al sistema local de coordenadas es:

[R]=[R,S,T]

ecuacidn 258
donde R actia a lo largo del eje P, S en direccién del eje Q y T lo hace en direccion del eje R, Este sistema se

ve en la figura 2.15,
El vector de desplazamientos aplicable al elemento tfpico A-B , y referido al sistema de coordenadas

local es:
[Ul=[u,v,w]
ecuacidn2,59

En este vector , u es el desplazamiento a lo largo del ¢je P, v en direccién del eje Q y w en direccién
del eje R, Este sistema se muestra en la figura 2.16.

AY

X
>

DESPLAZAMIENTOS GLOBALES EN LOS
EXTREMOS DEL ELEMENTO A-B

Sigura 2.14
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FUERZAS LLOCALES ENEL ELEMENTO
Sigura 2.15
AY
B
/ - e
A Lorg —
- )
- - W
e B
AI
X
|
Z

DESPLAZAMENTOS LOCALES DEL ELEMENTQ
Sigura 2.16
2.5.3 TRANSFORMACION DE FUERZAS Y DESPLAZAMIENTOS LOCALES A GLOBALES

Los desplazamientos locales del elemento estdn conectados a los desplazamientos globales por
medio de la matriz de transformacién [ T ], en donde { T ] estd compuesta por los cosenos directores del
elemento.
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i / Ya

u ~l, -m, -n, I, m, n, z

vi={-l, -m, -n, Iq m, n, |x 1,
wi L-l, -m -n I m n,

Y

ecuacién 2.60
Esta ecuacion satisface la compatibilidad de desplazamientos en los extremos del elemento; en forma
matricial se expresa:

[(Ul=[T]x[X]

ecuacion 2.61
Los vectores de fuerzas globales y de fuerzas locales se relacionaron mediante :

[LI=[T]x[R]
‘ ecuacion 2,62

donde [ T* ] es la transpuesta de 1a matriz [ T ). En forma expandida, esta ecuacion queda:

EAREE
B, |-m, -mg, -m, R
Fz, -n, -—n, -,
N A "‘;
Fy, m, m, m,
L Fz, ) L m, ny, on, |

ecuacion 2.63

2.5.4 DESPLAZAMIENTOS Y FUERZAS BASICAS

El desplazamiento bésico estd dado por la extension del elemento medida a lo largo del ¢je del
elemento deformado.

e= \/(Lo +u) +virwt -
ecuacion 2.64
En forma matricial, esta ecuacién se expresa :

(E]=[A]lx[U]

ecuacion 2.65
donde: [ E ]= vector de desplazamientos basicos del elemento
[ U = vector de desplazamientos locales del elemento

Este sistema se muestra en la figura 2,17, La fuerza bisica del clemento estd en funcion del
desplazamicnto basico del elemento y de cualquier presfuerzo existente en dicho elemento:

EA
P=P + —I: xe
ecuacibu 2.66
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DESPLAZAMIENTOS LOCALES DEL ELEMENTO

Sigura 2.17

2.5.5 TRANSFORMACION DE DESPLAZAMIENTOS PARCIALES BASICOS A
DESPLAZAMIENTOS PARCIALES LOCALES

Se desarroll6 las derivadas parciales de los desplazamientos bdsicos del elemento con respecto a las
derivadas parciales de los desplazamientos locales. Esto se consigue al desarrollar las derivadas parciales de
cada término en la ecuacién (2.64); se tiene

I+ Su

u 1% 114

be] =| - 5

el [Lo+e Lve Ltel|
114

ccliaci(m 2.67
En forma matricial :

[OE]=[AA|x[6U]

ecuaci6n 2.68

2.5.6 TRANSFORMACION DE FUERZAS BASICAS A FUERZAS LOCALES

La matriz transpuesta de [ AA ] se ha usado para conectar las fuerzas locales a las fuerzas basicas del
elemento , para cumplir asf con las condiciones de equilibrio en los extremos.

[R1=[AA’|x[P]
ecuacion 2.69
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En forma expandida se tiene :

rL,, +u
R Lo +e
y
5= L,+e K[P]
N T W
| L, +e]

ecuacion 2.70

2. 5.1 TRANSFORMACION DE FUERZAS BASICAS PARCIALES A FUERZAS Y
DESPLAZAMIENTOS LOCALES PARCIALES

Las ecuaciones 2.69 y 2.70 dieron la conexidn entre las fuerzas locales y las fuerzas basicas del
clemento en términos absolutos. Se desarrollé las derivadas parciales de las fuerzas locales con respecto a las
derivadas parciales de las fuerzas bésicas y las derivadas parciales de los desplazamientos locales del
elemento. Esto se logré al desarrollar fas derivadas de cada término en la ecuacion 2.70:

[ L, +u)
SR Lo +e
Vv
aS |= L +e x[3P]+
&T "
| L, +e |
[ P(v? +w? ~Pv(L, +u) ~Pw(L, +u)
(L, +e)’ (L, +e)® (L, +e)? S
~Pv(L, +u) P((L, +u)’ +w?) —~Pvw 5
(L, +e)’ (L, +e)’ @ +ey |
~Pw(L,+u)  —Pww P((L, +u)t +v?) | LOW
L (L, +e)’ (L, +e)’ (L, +e)’ |
ecuncion 2,71
En forma matricial :

[8R]=[AA’ |x[8P]+[d]x[8U]
[6P]= EA/L, x [SE]

ecuncion 2,72

ecuacion 2.73
o [6P]= EA/L,x[AA]x[8U]
i ccuacion 274
| [6R]={[ AA’ ]x(EA/L,)x[AA]+[d]} x[8U]

ecuacion 2,75

en forma expandida, esta iltima ecuaci6n es :
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T L,+ ul
SR La +é
58 v EA | L,+u v } )
= X=X h
L,+e| L, {L,+e L ,+e L, +e
st] ||,
LL, +e
[ Pt +w?  —Py(l, +u) ~Pw(L, +1) |
(L, +e)’° (L, +e)’ (L, +e)’ 51
~Py(L, +u) P((L,+u)’ +w?) ~Pvw 5
— X
(L, +e)* (L, +e)’ (L, +e)’ Y
Pl r) P (L +u) vt || BV
L (L, +e)’ (L,+e) ]

(L, +e)’

ecuacién 2.76

2.5.8 TRANSFORMACION DE FUERZAS BASICAS A FUERZAS GLOBALES

La ecuacién 2.62 que conecta las fuerzas globales con las fuerzas locales del elemento, se ha
utilizado en conjuncién con la ecuacién 2.69, la cual conecta fuerzas locales con las fuerzas basicas del

elemento.

[L1=[T]x[R] y [R]=[AA’]x[P]

[L]I=[T" Ix[AA"]x[P]

en forma expandida, se tiene:

F, | |-, -l
Fy,| {-m, -m
Fz, | |-n, -n,
B, 7)1,
Fy, m, m,
L Fz, ] [ n, m

~ L, +u]
L e
-n, v

L X L +e
m, w

n, | | L, +e_

ecuncion 2.77

x[P]

ecuacién 2.78

Las ecuaciones 2.61 ,2.65 , 2.66 , se combinan con la ecuacién 2,77 para dar en forma matricial:

[L1=[T]1x[AA"}x[P+(EA/L)x[A]x[T]x[X]]

lo que, en forma expandida se escribe :

ecuncion 2,79
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g e - e e e e

Fx -, A, LT T

a , d r L, +u
Fy, -m, -—m, -m, 'Z:I;
"z, _ ~-h, -n, - « v « 1)"_’_(”1’4_4))( [\&L _‘_A“)l '_‘;’1+ w? ~1 ]X
[ I I S H A o A L, ’ ’
Fy, m, m, o om | W
Lz J L n, n, n, Ly kel -
r nlt!
p
)
~l, -m, -n, I, m, n, }z"
=, -mo-ngomon(x ‘,
-l -m, -n. 1 om o, )
S
LIy ]

ecuacion 2,80

2,59 TRANSFORMACION DE DESPLAZAMIENTOS A FUERZAS GL.OBALES PARCIALES

La ecuacion 2.57 representa la relacién entre las fuerzas globales y los desplazamientos globales en
términos absolutos. Por conveniencia se desarrolla las derivadas parciales de las fuerzas globales, con
respecto a las derivadas parciales de los desplazamientos globales.

Ya que las ecuaciones 2.60 , 2.61 , 2,62, 2.63 , que conectan las fuerzas globales a las tuerzas
locales y los desplazamientos locales a los desplazamientos globales incluyen solamente expresiones lincales,
¢l correspondiente cambio incremental en los varios términos debe igualmente aplicarse :

[8U]=[T]x[8X]
ectiacidn 2.81
[BL]=[T"]x[SR]
ecuacidn 2.82
Al sustituir las ecuaciones 2.75 y 2.76, se tiene

[SL]=[T' Ix {{AA"]x (BA/L,)x[AA]F[d}x [T]x[5X]

ecuacidn 2.83
en donde:

[K]=[T 1 {{AA’ |X(EA/L,)<[AA]+[d ]} x [T]

y [ K | representa fa matriz de rigidez incremental .

2,510 MATRIZ DE RIGIDEZ INCREMENTAL PARA UN ELEMENTO CABLE
TRIDIMENSIONAL

La matriz de rigidez incremental [ K |, se usd para relacionar los cambios incrementales en las
fuerzas globales [ 8L ], con los cambios incrementales en los desplazamientos globales [ 8X ], de la
siguiente manera:

[BL]=[K]x[8X]
ecuacion 2,84
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En forma expandida se tiene :

B

-1, -]
-m, -m, -m,
—n,, -nq -n,
K
L,
m, m, m,
n,, nq n, |
Il b
L,+u
L,+e
v | EA L,+u v W '
LielL, (Lve L+e IL,+e
W_.
LL,+e]
[Pt +w? =Pv(L, +u) -Pw(L, +1)
(L, +e)’ (L, +e)’ (L, +e)’
~Pv(L,+u) P((L, +u)’ +w’) -Pyw
(L, +e)’ (L, +e) (L, +e)’
-Pw(L, +u) ~Pow P40 V)
L (L, +e) (L, +e)’ (L, +e)’
-l, -m,
~l, -m,
-, -m,

-n, 1, m, n,

-n, 1,om on
m, n,

ecuacion 2.85
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CAPITULO 3
CARACTERISTICAS ESTRUCTURALES

En este capltulo se define el tipo de estructura, ¢l tipo de material, la topologia y los prestuerzos
iniciales, ademds de la ubicacién geografica y la clasificacion de la estructura, para establecer la velocidad de
diseilo por viento,

3.1 TIPO DE ESTRUCTURA

La estructura tiene forma de paraboloide hiperbélico; las caracter(sticas geométricas de la planta y de
los vértices se muestran en el apéndice A, figura A.1. Para poder obtener esta forma geométrica se selecciond
como solucién estructural, una red de cables, la cual toma la forma antes mencionada. Las caracteristicas de
los cables de presfuerzo utilizados se dan en el apéndice C, tabla C.1 y figura C.1 (ref 5). El tipo de anclajes
utilizados y el sistema de colocacién se muestran en la figura C.2 (ref 5). El material de revestimiento es
gasocreto, que tiene un peso especifico de l624Kg/m’ ; se usa una capa de 4cm de espesor (ref 6).

La estructura de soporte es de acero, con la restriccion de diseflo impuesta por los desplazamientos,
ya que estos deben ser relativamente pequeflos para no afectar a la red de cables, porque un movimiento
excesivo de Jos soportes, que se suponen fijos podria afectar en alguna medida el comportamiento del arreglo
de cables. La topologia de esta estructura de soporte depende de la topologia inicial de la cubierta, por lo
tanto posteriormente se indica esta propiedad del soporte. Las placas de acero utilizadas para esta estructura
son de 2.54cm de espesor y 71.12cm de ancho, y tienen las siguientes propiedades:

Moédulo de Elasticidad : 2100000Kg/cm’
Limite de fluencia : 2300Kg/cm’
Resistencia al cortante : 845!(glcm2
Peso : 6.9Kg/cm

Ahora segln la clasificacién dada por el “Manual de Disefto de Obras Civiles de la Comisién
Federal de Electricidad” (ref 7), y de acuerdo a las caracteristicas estructurales y de uso se tiene :

Estructura : grupo B
tipol
Q=1
Ubicacion : Costa de Acapulco
Tipo de Suelo : |
Zona Sismica: D
Velocidad de Diseilo del Viento : 150Km/h
Amortiguamiento : 2%

Las caracterfsticas del espectro de diseflo se indican en el capitulo 4, al igual que las cargas
producidas por el viento y el peso propio.

3.2 TOPOLOGIA ESTRUCTURAL

En esta parte del estudio se define la topologla inicial de la red de cables, y la topologia de la
estructura de soporte, a partir de aquella. Como dato se acepta que el prestuerzo inicial de los cables, sea de
8550Kg en cada uno de ellos; se ha seleccionado este valor, porque es aproximadamente la mitad de! valor de
fluencia.
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La figura 3.1 representa una estructura espacial en la cual se ancla un arreglo cualquiera de cables
(ref. 8). Los cables estdn suspendidos en dos planos verticales paralelos. E!l espaciamiento de los planos se ha
denotado por g, b, ¢, d.. Se considera todas las separaciones como un miltiplo de a ; se tiene: b=k, a, c=k, a,
d=ky a . Las familias de planos son ortogonales.

ol Tona lnel

e — Hmt 1
Hnsl
soy Hn
734
figura 3.1

Cuando no acttan todavia las fuerzas externas, ya existen en los cables las fuerzas de teusian debidas
al presfuerzo inicial. Las componentes de estas fuerzas en los cables que se intersectan en el punto m,n se han
denotado por H,, y H,, a lo largo de los ejes x ¢ y respectivamente. Por generalidad, se asumid que dichas
fuerzas cran diferentes en cada cable.

De las condiciones de equilibrio en las direcciones x e y , se dedujo que las componentes
horizontales H,, y H, de las fuerzas de tension inclinadas en los cables eran constantes a través de cada
cable (figura 3.2). z, con un subindice apropiado, denota las ordenadas de cada nodo, y ¥, la componente
vertical de la fuerza en el segmento correspondiente de cable, La direccién positiva de ambas se ha supuesto
hacia abajo. La componente vertical de la fuerza en la seccién (m,n)(m,n+1) es

¥4
V(m,lemn) = }{m,(m(a 1)(m.ml)(m.n) = {m -

y similarmente

Y zm -1 zm
V(m.""lxm.ﬂ) = H"'mn(a 2)(m,n-le.n) = h'm e

¢

La fuerza total ejercida por ¢l cable en la junta (en la direccidn x) es la suma de las fuerzas que se
acaban de definir:

H Zwae Zpp-
b} . LL _1_+._1, 4mnt
al ky "k k) K

mn,x

ecuacidn 3.1



Andlogamente la fuerza ejercida por el cable (en la direccidn y) en la misma junta es:

__{.1.'1. (l,*l..).*, zmﬂ,n
Vm,n,y - a zm-l,n “mn kl kl

ecuacion 3.2
El equilibrio en la junta (m,n) implica que la suma de todas las fuerzas en dicho punto sea cero;
entonces

Vm,n,x +V, + P'm,n =0

mmny
ecuacion 3.3
donde P’,,,, es el peso muerto del cable,

Para simplificar los cdlculos y las consideraciones tedricas, el peso muerto del cable se ha
despreciado, con lo cual no se han introducido errores de consideracion, ya que dicha fuerza generalmente es
de magnitud muy pequefia con respecto a las fuerzas ejercidas por los cables.

Al sustitufr en la ecuacién 3.3 los valores de las ecuaciones 3.1 y 3.2 y elininar a, se ticne :

zrnml 1 1 j zlll,l!"l ( l J znnl n
2 e PR N H 2 2 T [
H, A zmv,,( A + , kz o Zotn = Zma| 1+ k + k

ecuacion 3.4
En la ecuacion 3.4 se puede observar los términos H, y H, , que representan los valores de las
fuerzas de pretensado, que tienen un valor conocido, ya que se fijan antes de este cdlculo. Una vez establecida
la ecuacion 3.4 para cada punto, se obtiene un sistema de ecuaciones lineales que consta de tantas ecuaciones
como nodos hay en el arreglp de cables y con el mismo niimero de incdgnitas. Los valores de z para los nodos
de la frontera son conocidos, por lo tanto ya no se establecen las ecuaciones para dichos puntos.
La ecuacién 3.4 expresada en diferencias finitas queda:

A’z) (AzzJ
H|— +H =0
m[Ax. n Ayz

mn mn
ccuacion 3.5
Al reemplazar las diferencias finitas por una funcién continua, se tiene
a? 9’
H(y) 5+ H() S5 =
Ox oy~
ecuacion 3.6

En este caso H(y) es la componente horizontal de la tension en la direccién x, por unidad de ancho.
La fuerza es una funcién de y, y por eso la notacién Hyy). Andlogamente Hyx) es la componente horizontal en
la direccién y.

3.2.1 CARACTERISTICAS DE LA SUPERFICIE

De las ecuaciones 3.4 y 3.6 se ha observado que:

] Como las ecuaciones mencionadas son homogéneas, la forma de la superficie depende solamente
de la relacion entre lag fuerzas de tensién, y no de su magnitud absoluta,

* Como H(x) y H(y) son positivas (ambas son tensiones), las segundas derivadas deben tener signos
opuestos, por lo tanto curvaturas opuestas y asf tenemos superficies de parabeloide hiperbélico.

. La ecuacidn 3.6 se puede escribir de la siguiente forma:

o'z Hw)d'z
ax? H(y) oy’
ecuacién 3.7

la cual muestra que la relacién de las curvaturas en cada punto, depende de la relacion de las
fuerzas de tensién en el punto especificado.
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Hay un infinito numero de combinaciones posibles de funciones y de relaciones entre  las fuerzas
de tension H, de donde se podria pensar en un infinito nimero de superficies obtenibles. Sin
embargo, no todas las formas arquitectonicas son factibles debido a estas restricciones:

1.~ Todas las superficies (que sean paraboloide hiperbdlicas) deben estar acotadas arriba y
abajo por lasenvolventes de los planos tangentes a la cubjerta,

2.- Las coordenadas de las juntas deben ser interdependientes, por la siguiente razén : si las
alturas de todos los puntos estan especificadas por el arquitecto, entonces las incOgnitas serfan las
fuerzas H, pero setendrfa més ecuaciones 3.4 que incognitas, y la dependencia entre las
alturas z se perderfa.

Tmnin

Tonstn

Tmimn v %

Vimnal)m,n}

Hm

seceidn dieccidn ¥

V(m.n+ 1)maj

Sigura 3.2

3.2.2 CUBIERTA EN ESTUDIO

a)

b)

Para el caso particular de la cubierta en estudio, se seleccionaron ciertas caracteristicas especiales:

L as fuerzas de pretensado en todos los cables son iguales (8550Kg), por lo tanto en laecuacion 3.4
se climinan los téminos H, y H,,

La cubierta se ha dividido en tres zonas para plantear la ecuacién del tipo 3.4 para cada
punto: La primera zena donde x es negativo, la segunda zona donde x es ceroy la tercera zona
donde x es positivo.

La ecuacidn 34 para la primera zona es :

a=2975m, b=2975m, ¢ =3.966m, d=3.966m

0.752 0 oy +0.752 0y =352, 0 4200 +Z o1 =0

m,n-1
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La ecuacién 3.4 para la segunda zona es :
a=2975m, b=2975m, ¢ =3.966m, d=2233m

075z, ., +1332z,, ., ~4.082z, , +2,,, +Z4,, =0

m,n-| mn+l meln

La ecuacién 3.4 para la tercera zona es
a=2975m, b=2975m, ¢ =2233m, d=2233m

1332z, , +1332z =0

-

~4.663z, ,+z,,,*+2

man+l m+l,n

Este grupo de ecuaciones, aplicadas a la cubierta conduce a un sistema de 61 ecuaciones lineales con
61 incdgnitas, ya que existen 61 nodos interiores en la red de cables; los nodos de borde son 24, por lo que ¢l
arreglo de cables consta de 85 nodos en total.

Al resolver el sistema de 61 ecuaciones lincales con 61 incdgnitas, se obtienen las alturas de cada
uno de los puntos interiores de la cubierta. Las alturas de los puntos del borde fueron previamente
establecidas, de acuerdo a los requerimientos arquitecténicos. En el inciso C, tabla C.2 se muestran las
coordenadas espaciales de cada uno de los nodos de la cubierta (inclufdos los bordes).

Para deftnir la topologia de la estructura de soporte, se tomaron las coordenadas de los nodos de
borde de la red de cables y se les sumé 300cm en la direccién Z y asf se defini6 la altura de los puntos de
apoyo de los cables; los apoyos de la estructura de soporte tienen iguales coordenadas X e ¥ pero estin
obviamente a nivel Z=0cm. En la tabla C.3 del apéndice C se muestran las coordenadas de los nodos de la
estructura-de soporte. El valor de la altura de los puntos méds bajos de la cubierta se fij6 para satisfacer los
requerimientos arquitecténicos.
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CAPITULO 4
CARGAS QUE ACTUAN EN LA ESTRUCTURA

Para ¢! presente estudio se ha tomnado en consideracién algunos tipos de cargas que acttian sobre la
estructura, principalmente sobre la cubierta.

Primeramente se ha considerado la accidn de! peso propio de la cubierta; luego, a partir de la
configuracidn deformada que produce la accidn de dicha carga muerta, se ha procedido al andlisis de la
estructura bajo 1a accidn de la carga producida por el viento, en cinco diferentes direcciones (una direccion
cada vez). Posteriormente se ha realizado también el andlisis bajo la accién sismica, para lo cual se ha
supuesto una ubicacion geografica de la estructura.

Para este estudio se han determinado dos tipos de cargas, las primeras son las ya mencionadas, ¢s
decir las que acttan sobre la cubierta, y las segundas son las cargas que ejercen los cables sobre la estructura
de soporte. El primer analisis se ha hecho en la red de cables y una vez determinadas las tensiones en los
cables que llegan a los bordes, se ha analizado la acci6n de dichas tensiones sobre la estructura de soporte.

Para poder definir las cargas puntuales sobre cada nodo de la red de cables, se ha definido un érea
tributaria de cada uno de éstos, con lo cual se han establecido las distintas acciones sobre cada uno de dichaos
nodos. En el apéndice D, tabla D.1 se muestran las dreas tributarias de cada nodo. Debido a que los puntos
que sirven de apoyo a la red de cables no tienen libertad de desplazamientos en ninguna de las tres
direcciones, y cualquier carga aplicada sobre ellos se transmite directamente a los apoyos y no a la red de
cables, éstos nodos se han supuesto sin carga, para cuando se analice solamente la estructura de cables.

A continuacién se muestra el andlisis para los distintos tipos de cargas que actiian sobre la estructura.

4.1 PESO PROPIO DE LA CUBIERTA

E} material de la cubierta es gasocreto, el cual tiene un peso especifico de 162dkg/m’ . Se supuso una
capa de dcm de espesor, por lo que el peso de la cubierta es de 65Kg/m” . Se multiplicé el 4rea tributaria de
cada nodo por el peso de la cubierta y se obtuvo la carga por peso propio. Con estas cargas en los nodos se
hizo el andlisis por peso propio, actuando dichas cargas cuando se tiene la configuracién inicial de la cubierta,
es decir, la configuracidn que se obtiene Juego de aplicar cl pretensado inicial a los cables. Una vez aplicada
la carga por peso propio se obtuvo la configuracién deformada por peso propio y sobre ésta Gltima topologla,
se aplicaron las cargas de viento, las cuales se definen mds adelante. Las cargas por peso propio que actiian en
cada uno de los nodos de la red de cables se muestran en el apéndice D, tabla D.2,

4.2 ACCION DEL VIENTO

Para considerar la accidn del viento sobre la estructura, se usaron como datos los resultados de
pruchas en tinel de viento, realizadas con distintos dngulos de ataque. Dichos estudios fueron publicados por
Franz Vaessen (ref 2).

Las cargas del vieito en este estudio representan la accién media, y corresponden a una presion
media de 80Kg/m2. Los resultados en la publicacidn indicada estdn expresados graficamente como presiones,
por lo que se hizo la conversidn a coeficientes de presién, para trabajar posteriormente con cualquier
velocidad del viento, ya que dichos coeficientes no dependen de la velocidad del viento.

En el apéndice D, en las figuras D.1 a D.5 se muestran los resultados graficos de las presiones
actuantes en la cubierta, segiin las pruebas en tinel de viento. Se muestran las presiones resultantes en cinco
diferentes direcciones de ataque del viento : 0°, 20°,90°, 130°, 180°.

Para cada direccion, se obtuvo el valor de las presiones, y luego se procedié a calcular los
coeficientes de presién para los puntos en donde se habia medido la presién. Para obtener los coeficientes
niencionados, se hizo lo siguiente:
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P = % p Cp v
1
5P pt = 80
])
C‘D:_BB

en donde: P = Presion del viento
p = Densidad del aire
Cp = Coeficiente de presién
v = Velocidad del viento

De esta manera se conocen los coeficientes de presién en cada uno de los puntos en los que se
midieron valores de presion.

Para conocer los valores de los coeficientes de presion en los puntos de cruce de los cables , es decir
en los nodos , se procedio a trazar curvas de igual presion, con los valores de los coeficientes de presion que
se tenfan en los puntos en los cuales se realizé la medicién, los cuales no coincidian con los nodos. Una vez
trazadas las curvas de nivel mencionadas, se obtuvieron valores para cada vértice del drea tributaria de cada
nodo, y luego se procedio a promediar dichos valores, para obtener el valor del coeficiente de presion en cada
nodo. Una vez obtenido este valor se procedié a calcular la presién actuante en cada nodo, para lo cual se
obtuvo de la referencia 7, la velocidad del viento de disefio para ¢l Estado de Guerrero , que sea aplicable al
tipo de estructura en estudio. Se obtuvo:

Velocidad de! Viento = | 50knvh = 41,66m/s
Densidad de! aire = 0.125

2

p Cp v

0125 Cp, (41.66)

Este procedimiento se realizé para cada una de las direcciones de ataque del viento. Una vez
conocida la presién actuante en cada nodo, se obtuvo la respectiva fuerza; para lo cual se hizo:

F = P A
F, = 1085 Cp, 4
en donde F; es la fuerza actuante en cada nodo, Cp, el coeficiente local de presion y A; el 4rea tributaria
correspondiente,
En el apéndice D, figuras D.6 a D.10 se muestran las curvas isobaras de los coeficientes de presion

para cada direccién del viento, y en las tablas D.3 a D.7 se muestran las fuerzas actuantes sobre cada nodo
para 0°, 20°,90°, 130°, 180°, de la direccion del viento, respectivamente.
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4.3 ACCION SISMICA

Como se ha indicado previamente se supone que la estructura est localizada en la costa del Estado
de Guerrero, De la referencia 7 se obtuvo el espectro de diseilo; los valores de las aceleraciones se muestran
en el apéndice D, tabla D.8. El espectro seflalado se muestra graficamente en la figura D.11. El
amortiguamiento supuesto para la estructura de acuerdo al material utilizado es de 2% . Se ha supuesto una
combinacién de 100% en direccion X , 30% en direccion Y y 30% en la direccién Z , y otra con 100% en
direccién Y , 30% en direccién X y 30% en direccidn Z. Se considera el 30% de aceleracién espectral en
direccion Z debido a que por la ubicacién de la estructura, potencialmente cercana al epicentro y al suelo duro
de la zona, la componente de aceleracidn vertical es importante,

Esta accidn se tomd sobre la estructura total, a diferencia de las anteriores que se habfan tomado

primeramente sobre los cables.

4.4 ACCIONES SOBRE LA ESTRUCTURA DE SOPORTE

Como ya se menciond, las fuerzas sobre la estructura de soporte se obtuvieron una vez realizado el
estudio de las distintas acciones sobre la red de cables. Resultaron cargas puntuales, las cuales al aplicarse a la
estructura portante han permitido conocer elementos mecanicos y desplazamientos de los distintos puntos de
1a estructura. Para el andlisis por peso propio, se han aplicado las fuerzas que resultaron del analisis de dicha
accién sobre los cables, y se procedi6 de igual manera para cada direccién de ataque del viento. Para el
analisis sismico se tomaron las combinaciones indicadas en el inciso anterior, y para simular la cubierta de
cables y el revestimiento, se calculé la masa total de este conjunto citado y se repartié en las vigas
perimetrales de la estructura portante, con lo cual se trat6 de simular los efectos de inercia que produciria la
masa del conjunto cables-revestimiento.

La masa del conjunto cables-revestimiento, se¢ calculé de la siguiente manera:

Area de la Cubierta = 664.02m’

Peso del relleno = 65Kg/mz

Peso Cubierta = 664,02 * 65 = 43161Kg

Peso Total Cubierta = 50000Kg (incluye conexiones, instalaciones, ctc.)
Perimetro de Vigas de borde = 11198cm

Peso Cubierta/Perfmetro Vigas = 4.47Kg/em
Masa extra de las vigas de Borde debida a la cubierta = 0.005(K g s¥Ycm)/em

Masa de las Vigas de Borde = 0.012(Kg s¥/cm)/em
Masa de las Columnas = 0.007(Kg s’/cm)/em

El resto de cargas se determinaron luego efectuar el andlisis de la red de cables; su valor se indica

posteriormente. Estas cargas son las que han servido para dinensionar la estructura portante, los detalles de
soldadura y las cimentaciones,
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CAPITULO 5
ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL

Este capitulo se ha dividido en dos partes. En la primera se menciona el andlisis de la red de cables y
en la segunda el andlisis de la estructura de soporte; para esta segunda parte se necesita de los resultados
obtenidos en la primera, es decir las tensiones que actian sobre los nodos de borde.

5.1 RED DE CABLES

Para el anilisis de la red de cables se utiliz6 el programa “Program for nonlinear analysis of 3-D
cable structures using standard Newton-Raphson technique”, desarrollado por Peter Broughton y Paul
Ndumbaro (ref 3). Este programa provee resultados lineales y no-lineales. Para ¢l capftulo en estudio se ha
trabajado con los resultados no-lineales; posteriormente se muestran andlisis con los dos tipos de respuestas,
las lineales y las no-lineales, para juzgar su importancia relativa.

En esta parte se ha analizado et arreglo de cables bajo distintas acciones. La primera es la accion del
peso propio de la cubierta, para lo cual se ha aplicado sobre la configuracién inicial de la red de cables , es
decir cuando las tensiones iniciales son de 8550Kg, la carga producida por peso propio. Estas cargas, que se
aplican en cada nodo interior de la red de cables se muestran en [a tabla D.2 del apéndice D. Las tensiones
resultantes en cada cable, se muestran en forma grafica en la figura E.1, y los desplazamientos producidos en
cada nodo se muestran en i3 figura E.2,descrito como diferencia de alturas entre la configuracion inicial y la
configuracién deformada por peso propio. El criterio para aceptacion de las tensiones en los cables estd
limitado por dos valores: e! primero es el valor de tensién cero, con lo cual el cable con ese valor de tension
nula, es inaceptable, ya que por su esbeltez los cables no trabajan a compresién, por lo que la tensidn en los
cables debe ser siempre mayor que cero; el segundo valor limite es de 17000Kg, que es el valor del limite de
fluencia del cable, ya que si algin cable sobrepasa esta tensién se producirfa una falla del material .

Conocida la configuracién deformada de ta cubierta debido a la accidn de su peso propio, se estudio
la accién del viento sobre la cubierta, para lo cual se aplicaron las cargas puntuales obtenidas de la manera
indicada en el capitulo 4, para cada direccion. Estas cargas a diferencia de las producidas por peso propio que
solo tenfan componente Z negativa, tienen componentes paralelas a los ejes X , Y , Z por ser normales a la
superficie de la cubierta. Se debe tener cuidado con obtener las normales a la cubierta cuando tiene la
configuracién deformada por accidn del peso propio, y no a la configuracion inicial. En las tablas D.3, D.4,
D.5, D.6, D.7, se muestran las cargas puntuales sobre cada nodo interior de la cubierta producidas por cada
direccion del viento, 0°, 20°, 90°, 130°, 180°, respectivamente. Se¢ debe notar que las presiones tienen
direccién Z negativa (hacia abajo) y las succiones tienen direccion Z positiva (hacia arriba). En la figura E.1
se muestran también las tensiones resultantes en cada cable, para cada direccidn de ataque del viento, En la
figura E.3 se muestra las diferencias de alturas de los nodos entre la configuracion deforinada por peso propio
y la configuracién deformada por la accién de! viento en cada una de las cinco direcciones estudiadas. Se
muestra los cambios en la direccidn Z, ya que en todos los casos los cambios en las coordenadas X e Y de los
nodos fueron muy pequefios.

Al revisar las tensiones resultantes en los cables obtenidas en el andlisis no-lineal, se nota que ningtin
valor de tensién sobrepasa los 17000Kg . La mdxima tensién alcanzada es 17000Kg, en dos elementos,
cuando el viento tiene una direccién de ataque de 20° pero como se demuestra en el siguiente capitulo, al ser
un problema aistado de solamente dos cables, no implica un peligro de colapso para la estructura; en todo
caso o que se podria hacer es disminuir un poco la pretensién inicial y el problema de estar en el limite
desaparecerfa; esto dltimo se menciona en el capftulo 6. En cuanto a tensiones bajas, el menor valor obtenido
en los andlisis fué de 3790Kg en dos elementos de 1a red, cuando actud el peso propio de la cubierta,

Se concluye que todos los elementos del arreglo de cables cumplen satisfactoriamente con los
requerimientos seftalados al inicio del disefio, es decir que no tengan tensiones de valor cero, ni que
sobrepasen los {7000K g,
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Asf se concluye este andlisis de la cubierta formada por cables; con los datos obtenidos se ha podido
continuar con ¢l andlisis y diseflo de la estructura de soporte, ya que se conocen las tensiones que actijan
sobre las vigas de borde y que constituyen las acciones de diseflo.

5.2 ESTRUCTURA DE SOPORTE

Para ¢l andlisis y disefio de la estructura de soporte se han tomado las tensiones en los cables que
llegan a los bordes, para definir las cargas puntuales sobre la estructura. Esta estructura portante se ha
dividido en elementos limitados por nodos, cuyas coordenadas se muestran en la tabla C.3. En la figura E.4 se
muestra una vista en perspectiva de la estructura portante,

En lastablas E.1 ,E2 ,E3 ,E4 ,ES5 ,E.6 , se muestran las cargas puntuales que se ejercen en la
estructura metdlica correspondientes a la accion del peso propio , viento a 0°, 2 20°, a 90°, a 130° y a 180°,
respectivamente. Cabe anotar que la numeracién de los nodos en esta estructura, no coincide con la
numeracion de la red de cables.

Se analizé6 también, el efecto de las acciones slsmicas sobre la estructura, con los lineamientos
indicados en ¢l capltulo 4. En las tablas E.7 y E.8 se muestran los espectros de disefio utilizados para el
analisis slsmico. _

Como requisitos de disefio s¢ impuso que los desplazamientos en la parte superior de las columnas
divididos entre la longitud de dichos elementos, no sobrepasen la relacién de 0.006 y que las rotaciones en los
nodos no sobrepasen 0.003rad, ademds se verificé que no se sobrepasen los esfuerzos maximos para evitar
fallas por fluencia o por cortante en los elementos de la estructura. Se aceptd comportamiento lineal del
material en todo momento y bajo esa condicién se eligié el valor de Q=1 como factor de comportamicnto
s{smico.

Por facilidad de corstruccion y debido a que en todos los elementos existen efectos de flexién , carga
axial , torsién y cortante , es decir se comportan como vigas-columnas y columnas se ha seleccionado una
seccion cajén cuadrada para todos los elementos estructurales. Para el andlisis estructural se utilizé el
programa  SAP-90 (ref 13), se supuso que todos los apoyos estaban empotrados, y se utilizé un sistema de
ejes locales para cada elemento; el primer eje local coincide con ef eje longitudinal del elemento, los otros dos
ejes son paralelos a los lados de la seccidn transversal , ortogonales entre s y al primer ¢je. Los elementos
mecdnicos han sido referidos a los ejes locales en cada elemento. En las columnas el eje I es paralelo al eje Z,
el eje 3 estd dirigido desde el centro del elemento hacia afuera de la estructura y el eje 2 es ortogonal a los dos
anteriores. En Jos elementos viga-columna, el ¢je 1 coincide con el eje longitudinal del elemento, ¢l eje 3 se
dirige desde el centro del elemento hacia afuera de la estructura y el eje 2 es ortogonal a los dos anteriores.

Se efectuaron varios intentos en bisqueda de una seccidn que cumpliera los requisitos de
desplazamientos y se llegd a una seccién cajén cuadrada, con placa de 71.12cm de ancho y 2.54¢m de
espesor (ref 12). .

Se realiz6 el andlisis de la estructura, para comprobar que los elementos mecdnicos sean menores a
los médximos permitidos, se usaron los mayores valores de cada elemento mecénico considerando todas las
acciones posibles, es decir: peso propio, viento, sismo. Se obtuvieron los valores mostrados ¢n la tabla E.9
Los elementos mecénicos considerados fueron: carga axial , momento y cortante en ¢l plano I-2 , momento y
cortante ¢n el plano 1-3 y torsién. En la tabla E.10 se inuestran los valores méximos de desplazamientos y
rotaciones en los nodos de la estructura.

Se logré que la relacién de esbeltez maxima sea de 52.4 y la relacion ancho/grueso de la placa 26.
Cuando se revisé los extremos de cada clemento, la relacién mas desfavorable en la ecuacidn de interaccion
de flexo-compresion fué de 0.68 en el plano 1-3 y la misma revisién para el elemento total fué de 0.77
también en el plano 1-3 (ref 9). El esfuerzo cortante mdximo por torsién tuvo un valor de 109.5Kg/cm’
(ref. 10), mucho menor al valor limite indicado ¢n €l capltulo 3. Cuando actué el sismo se presentaron
tensiones en los elementos, pero la ecuacién de interaccion de flexo-tensién did un valor maximo de 0.04, lo
cual es menor a I que es el valor mdximo permitido. Se revisé también la necesidad del uso de atiesadores en
las placas y por seguridad se ha recomendado su uso alrededor de los nodos ya que aht van los anclajes de los
cables (ref. 9).
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El didmetro de los cables sefeccionados que son de 19 hilos con un drea de 1.262cm’ es de 1.27cm,
el anclaje tiene una profundidad de 50cm y un didmetro de 6.8cm. Los detalles se indican en fa figura E.5. En
Ia figura E.6 se muestra un detalle de la colocacion de los anclajes en los elementos estructurales.

En las figuras de fa E.7 a la E.12 se muestran diagramas de elementos mecinicos para un €aso
particufar de carga, cuando el viento ataca con un dngulo de 20°,

Se calcul6 también las fongitudes de los cordones de soldadura que conectan fas placas de union de
los elementos estructurales. Las placas se seleccionaron de 2.54cm de espesor, con soldadura E70XX para
formar filetes de 2.22cm (ref 9). Los elementos mecanicos considerados para dimensionar la soldadura
fueron los mismos que se usaron para el analisis de la estructura, Una vez realizados los calculos, se
obtuvieron los siguientes resultados:

plano 1-3 : 4dcm de cordén de soldadura
plano 1-2 : 96cm de cordon de soldadura

Con estas longitudes se soportan fos efectos de fuerza axial, torsion, momento flexionante y cortante
en el plano 1-3 y torsion, momento flexionante y cortante en el plano 1-2.
En fa figura E.13 y E.14 se muestran detalles de la soldadura, en dos tipos de nodos de la estructura

de soporte.

5.3 CIMENTACION

Para el disefio de la estructura de soporte se tomaron los clementos mecdnicos mds importantes que
actuaban en las bases de las columnas, para los tipos de acciones que soporta la estructura, Por tratarse de una
estructura metalica, las colinnnas se apoyan sobre dados de concreto, fos cuales transmiten las cargas a la
cimentacion.

En la tabla E.Il se indican los elementos mecdnicos que se tomaron para el disedo de las
cimentaciones,

Para el disefio de la cimentacion se recurri6 a un sistema de dos zapatas conectadas por una viga de
union, con otra viga de union en la direccidn transversal, ya que el momento en una direccion presentd una
magnitud grande y la carga axial pequefia.

El momento en la direccién 1-3 se convirtié en carga vertical con excentricidad y se puso la segunda
zapata, para soportar dicho efecto, y asi se logrd tener dos zapatas sometidas dnicainente a carga axial; la viga
de unién entre dichas zapatas, se disefd para resistir e} momento en la direccion que une a estos elementos.
Al existir un momento ¢n sentido contrario en ¢l mismo plano, el cual podria levantar las zapatas, se lo
contrarrestd con el peso prapio del conjunto formado por la segunda zapata y su respectivo dado. En la otra
direccion, es decir en la direccidn del plano 1-2 solo s¢ tomé el mayor momento actuante y se considerd que
podfa actuar en los dos sentidos y se diseftd 1a viga de unién considerando dos acciones, el momento actuante
mds el momento por peso propio y ¢l momento actuante menos el momento por peso propio. La primera
accion produce flexion hacia abajo en ¢l extremno de la viga, mientras que la segunda produce flexién hacia
arriba. Cabe anotar que al ser las vigas de amarre perpendiculares a los dados solamente ¢n algunas columnas,
pero en las de los vértices de la estructura no, se hizo una composicién vectorial de los momentos en la
direccidn 1-2 y se disefd para soportar el mayor de éstos:

M =M,/ c0s36.9°
M=M,,/cos53.1°

resultando mayor Iégicamente [a segunda composicion, a la cual se sun6 y resté respectivamente el momento
producido por el peso propio. La viga se disefié de manera conservadora, ya que se disefi6 para el cortante
resultante en el claro mds corto y para los momentos flexionantes del claro mas largo.

El dado de la zapata I, se dimension6 de manera que soporte la base de la columna, las anclas y
ademds los cartabones, con medidas de 100cm x 100cm x 100cm. La placa de apoyo de la columna, cubre
todo el dado y resultd de 7.62cm de espesor. Las anclas resultaron varillas del niinero 5, soldadas a la placa y
ancladas en el dado con su respectiva longitud de desarrollo, sirven ademds como dovelas, por lo cual van
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hasta 30cm dentro de fa zapata. Se han puesto 9 varillas en cada lado del dado. Ademds para transmitir los
momentos flectores que actian en la base de fa columna, se han puesto 4 cartabones de 2.54cm de espesor y
de [3cm de base por 26¢m de alto en cada cara de fa columna.

Las vigas 1-3 tiene 90cm de peralte, 55cm de ancho y 310cm de longitud libre. Las vigas 1-2 ticnen
55¢m de peralte y 30cm de ancho, y su longitud libre varfa para cada tramo.

La zapata | resufté de 170cm x 170cm x 25cm , fa zapata 2 de 310cm x 310cm x 25¢m y el dado 2
de 240cm x 100cm x 100cm.

En la figura E.15 se muestra la vista en planta de la cimentacién; en las figurasde la E.16 a [a E.19
se muestra el detatlado de las zapatas, dados y vigas que componen la cimentacién (ref 11), al aceptar un
subsuelo de buena calidad, con un esfuerzo permisible de 30Ton/m” .

En la tabla E.12 se muestran los valores de los elementos mecanicos maximos que podrian actuar
sobre cada componente estructural, y se sefala los valores admisibles de cada uno de ellos, Se puede
comprobar que la estructura estd diseffada de manera conservadora en cuanto a elementos mecdnicos, pero en
cuanto a rotaciones estd en el lfmite, como se puede observar en la tabla E. 10.
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CAPITULO 6
ANALISIS COMPLEMENTARIOS DE LA CUBIERTA

En este capitulo se muestran los diversos resultados obtenidos al analizar varias hipdtesis sobre carga
y descarga, acciones provocadas por errores en las pretensiones iniciales, pérdidas de presfuerzo, para
entender mejor ¢l comportamiento de este sistema estructural.

6.1 MOVIMIENTO DE LOS APOYOS

La primera cosideracidn que se analizo es la concerniente al movimiento de los apoyos de la red de
cables. Los apoyos de los cables se supusicron con desplazamientos restringidos totalmente en las tres
direcciones X, Y, Z , fo que no resulta cierto fisicamente ya que al estar los anclajes en las vigas de la
estructura portante, se presentan desplazamientos. Para estudiar este efecto se hizo lo siguiente: se obtuvieron
fas tensiones resultantes en los cables al aplicarles la carga de peso propio y las fuerzas que actian sobre los
nodos de 1a estructura portante; una vez obtenidas estas fuerzas se realizd el andlisis de ta estructura de borde
y se obtuvieron os desplazamientos de los puntos, en donde van anclados los cables pretensados, y se di6
nuevas posiciones a dichos puntos, en el estudio de cables, provocados por los desplazamientos obtenidos al
analizar el soporte. Los resultados obtenidos indicaron que los desplazamientos de los apoyos en el intervalo
estudiado, no afectan al comportamiento de la red de cables. Por lo tanto los andlisis presentados mds
adelante, que se desarrollaton considerando los apoyos con desplazaientos totalmente restringidos son
aceptables. Los resultados de estos andlisis se muestran graficamente en el apéndice F, figuras F.1 yF.2 .

6.2 ERROR EN EL PRESFUERZO INICIAL

El estudio se realizé con tensiones de presfuerzo inicial, de 8550Kg en cada uno de los cables. Su
valor real depende del control de calidad en el pretensado. Para juzgar el efecto de cambios en el presforzado
inicial de los cables, se hicieron los siguientes andlisis: se escogieron al azar dos cables en donde
supuestamente existen errores del pretensado y se hicieron tres suposiciones: la primera, que en ambos se
ponga menos tension de la correcta; la segunda, que en ambos se ponga de mds; la tercera, que en uno se
ponga de mds y en otro menos, El error en el valor de presfuerzo fué det 2% en todos los analisis. Los cables
seleccionados fueron los que van del nodo 10 al 70 y del nodo 61 al 69. Se observd que el error en ¢l
pretensado inicial es un fendmeno local, que afecta solamente los elententos que se cruzan con los cables con
error; éstos a su vez tienen un mayor cambio en su tension final al compararla con la inicial, pero la tension
media en ¢l sistema total se inantiene similar. Se ha concluido que no hay problemas globales cuando
aparecen estos errores en el pretensado inicial, aunque siempre es preferible que no existan, por lo que es
conveniente un excelente control de calidad. Gréficamente, estos resultados se muestran en las figuras F.3 y
F.4 del apéndice F,

6.3 PERDIDAS DE PRESFUERZO

El efecto producido por pérdida de prestuerzo, se produce principalmente con el paso del ticmpo. Se
supuso dos ctapas de pérdida en el presfuerzo: la primera, cuando existe pérdida de 20% del valor inicial y fa
segunda, cuando las pérdidas alcanzan el 30%, como limite. En las figuras F.5 y F.6 se observan las
diferencias de alturas de los puntos de la cubierta con pretensado inicial y con la pérdida de 20% y las
tensiones en cada elemento, con el presfuerzo inicial y con la pérdida, respectivamente. En las figuras F.7 y
F.8 se muestra resultados del mismo tipo, pero para una pérdida del 30%.
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Una conclusién interesante es que la tensién media descendié en un valor similar a la pérdida de
presfuerzo; en el primer caso bajé alrededor de 20% y en el segundo la disminucién fué del 30% con respecto
al valor inicial.

Esta conclusién permite respaldar lo sefialado en el capitulo 5, respecto a ls posible reduccion del
pretensado inicial, para que as{ los elementos que estan en tension limite de 17000kg al actuar el viento con
un dngulo de 20° tengan una tensién menor ; en el resto de cables también disminuirian las tensiones, pero la
cubierts se mantendrfa estable.

6.4 COMPARACION DEL ESTADO LINEAL CON EL NO-LINFAL

Cuando los cables presentan un comportamiento no-lineal geométrico, el andlisis lineal no ¢s
representativo. Se presenta un estudio comparativo entre la respuesta lineal y no-lineal del mismo sistema de
cables, sometido a las mismas acciones. Se muestran los resultados obtenidos cuando actia 1a carga de peso
propio y cuando act(a lacarga de viento a 0°,

En la figura F.9 se muestran las diferencias de alturas en cada nodo, entre el estado lineal y no-lineal
y en la figura F.10 estdn las diferencias de tensiones en cada elemento entre el estado lineal y no lineal
cuando actia el peso propio de la cubierta. Se puede apreciar que las diferencias son pequefias y que los dos
estados presentan un comportamiento similar, Al analizar los resultados obtenidos cuanda el viento tiene un
dngulo de ataque de 0° como se muestra en las figuras £.11 y F.12, en los desplazamientos se dan diferencias
de hasta 8cn y en las tensiones, se dan diferencias de casi 9000Kg . Esto muestra que hacer un andlisis lineal
de estas estructuras, en ciertos casos puede conducir a errores, especiaimente cuando las tensiones resultantes
son grandes, ya que en esos cables las diferencias aumentan,

6.5 FLUENCIA DE ELEMINTOS

Cuando se analiz6 1a red de cables, con el viento actuando con una direccidn de 20°, y se revisaron
los resultados de! andlisis lincal, se encontré que habia elementos que sobrepasaron el limite de fluencia y
alginos que sobrepasaron el limite de ruptura. Para considerar estos cfectos, en los clementos que
sobrepasaron el limite de fluencia, se cambié el médulo de elasticidad, y en lugar de usar ef valor inicial de
2000000Kg/cm2 , se disminuyd este valor a 284000Kg/cm® ,obtenido de la curva esfuerzo-deformacion del
cable de pretensado y como valor inicial de presfuerzo se puso el valor de la tension final en el cable
correspondiente. En los elementos que sabrepasaron el limite de ruptura se dié cero como valor inicial de
rigidez axial, y se anul6 la fuerza de pretensado. Resumiendo; se hizo un primer andlisis con presfucrzo
inicial de 8550Kg y rigidez axial de 2524000K g/cin” en cada elemento, y un segundo analisis con cambios en
la rigidez axial de los elementos que sobrepasaron el lmite de fluencia a 358408Kg/em’ y un presfuerzo
inicial igual a la tensién resultante del primer andlisis; en los elementos que sobrepasaron el limite de ruptura,
s¢ puso cero como rigidez axial y como presfuerzo inicial.

Se muestran graficamente los resultados de estos analisis en: figura F.13, en donde se muestran las
diferencias de alturas ¢ntre los distintos nodos de la cubierta para cada andlisis; figura F.14 en donde estdn las
tensiones para cada andlisis; figura F.15 en donde se muestran las diferencias de tensiones entre el primer y
segundo andlisis.

Aunque estos resultados se analizaron con el estado lineal geométrico, sirven para observar el efecto
de la falla de algin cable. Los cilculos indicaron que solamente se producen cambios importantes en los
elementos adyacentes, que tratan de equilibrar el sistema, mientras que en el resto de cables, pricticamente no
hay cambios. Se concluye que la falla de algiin cable no implica el colapso general de Ia estructura

6.6 CICLOS DE CARGA Y DESCARGA

En este andlisis se tomaron las acciones producidas por el viento actuando con un dngulo de 180° ya
que con esta direccién en el estado lineal y no-lineal no se dan tensiones mayores a la de fluencia, y por tanto
el estudio se enfocanada méds en analizar el efecto de la carga y descarga de la cubierta.
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Durante el analisis se usaron subindices asociados a cada ciclo: p es el corresponrdiente al estado
producido por el peso propio; 1 ,3,5,7,9, 11 alosciclosdecargay, 2,4 ,6, 8, 10 a los ciclos de
descarga.
Al'tomar la configuracién deformada por accién del peso propio con sus respectivas tensiones como
estado inicial, y aplicar fa carga de viento a 180° se calcul6 una nueva configuracién defornnada y un
conjunto de tensiones finales en los elementos. Se aplicé entonces una carga de igual intensidad, pero de
sentido contrario en cada uno de los nodos, para simular la descarga del viento, y se obtuvo una
configuracién deformada por la descarga del viento , la cual se compard con la configuracién inicial, es decir
fa debida tinicamente a fa accién del peso propio. Este proceso se continud durante seis ciclos.

En las figuras F.16 y F.17 se muestran las comparaciones entre las alturas iniciales y las resultantes
después de cada descarga, y las comparaciones entre las tensiones iniciales y las que se produjeron luego de
cada descarga, respectivamente. En la figura F.18 aparecen las diferencias de alturas de los nodos de Ia
cubierta entre el primer ciclo y cada uno de los siguientes ciclos de carga, en la figura F.19 estan los valores
de Ja comparacidn de las tensiones producidas en los elementos, durante los distintos ciclos de carga.

Los resultados indican que el estado deformado por carga del viento practicamente no cambia
durante los distintos ciclos de carga, ya que las alturas de los puntos sen pricticamente iguales, excepto por
una diferencia de fcm en un nodo. La cubierta no sufre cambios apreciables en su deformada conforme
aparecen ciclos de carga del viento. -

Al analizar los estados en que queda la cubierta sin carga de viento, se observa que los nodos tienden
a cambiar su altura, algunes suben y otros bajan, pero los que suben, se desplazan mds que los que bajan. En
las zonas en donde originalmente se aplican presiones en la cubierta, los nodos tienden a subir y en donde
originalmente se aplican succiones, tienden a bajar. Se observa diferencia entre la cubierta antes de cargarse
con viento y luego de su descarga, pero después del primer ciclo de descarga, el comportamiento tiende a ser
uniforme, es decir, se obticngn resultados similares para todos los ciclos subsiguientes de descarga.

Los desplazamientos que sufre 1a estructura desde ef estado inicial hasta que se da el ltimo ciclo de
carga se muestran en fas siguientes figuras: en F.20 se muestra la configuracidn inicial de fa cubierta, cuando
actiia solamente ¢l pretensado inicial; en F.21 se muestra Ja diferencia entre la configuracidn inicial y la
debida al peso propio; en F.22 se muestra la diferencia entre la deformada debida al peso propio y al primer
ciclo de carga; en F.23 se muestra la diferencia entre la deformada por peso propio y la deformada luego del
tltimo ciclo de descarga del viento; en F.24 se muestra la diferencia entre fa deformada por peso propio y la
debida a la Gltima carga del viento, En fa figura F.25 se muestran las tensiones para el estado deformado por
peso propio y las correspondientes al estado resultante de la primera carga. En la figura F.26 aparecen las
tensiones producidas por ¢l peso propio y las que resultan luego de la dltima descarga. En la ﬁg.lm F.27 se
muestran las tensiones preducidas por el peso propio y fas producidas por la iltima carga.

Se concluye que el efecto del viento durante varios ciclos no influye significativamente en la
configuracién deformada de la cubierta. La tensién media en la red de cables se mantiene pricticamente
constante. Antes de la primera carga se tiene una configuracion deformada y una tension media; luego de la
primera descarga se nota un cambio en la configuracion del arreglo de cables y un aumento en la tension
media de éste; en ciclos posteriores este cambio se minimiza. Se presenta unt reacomodo dz las tensiones y el
sistema tiende a equilibrarse y mejora as{ su comportamiente ante carga y descarga.



CAPITULO 7
COMENTARIOS FINALES

Del estudio realizado de la estructura formada por la cubierta de cables y la estructura portante, se
extrajeron los siguientes comentarios,

e La determinacién de la topologfa inicial de la red de cables, con las herramientas de cileulo
actuales, no representa ningan problema, ya que el sistema de ecuaciones lineales necesario para
conocerla, se resuelve sin inconveniente con cualquier subrutina de calculo.

o Elestudio de desplazamientos en los apoyos, mostrd que éstos no afectaron al comportamiento de
la red de cables, ya que las variaciones en tensiones y alturas en los elementos y nodos,
respectivamente, no son de gran magnitud, por lo que este factor no es decisivo en el comportamiento
de la cubierta.

e El anclaje de los cables a los elementos de la estructura de borde no resulta dificil, ya que el
sistema de anclaje escogido es de ficil manejo, y puede colocarse sin inconvenientes y facilita ¢l
tensado de ellos.

o Las caracterfsticas de los cables pretensados influyen de manera signiticativa. Debe cuidarse la
proteccion contra la corrosién ya que este fenémeno puede producir colapso. Se seleccioné un cable
galvanizado, para lograr una buena proteccidn. Obviamente las caracterfsticas de resistencia y
deformacidn son importantes.

o Laestructura portante debe presentar facilidad para el anclaje de los cables.

o Se debe evitar Hlegar al limite de fluencia o que aparezca tension cero en algun elemento. Esto
queda controlado por la tensién inicial y la forma de la red.

o Errores en el pretensado inicial no afectan significativamente el comportamiento general de la
cubierta, mas bien los problemas que se presentan resultan localizados alrededor de los elementos en
donde se cometio el error de pretensado. En este estudio el error supuesto fué de 2% de la fuerza de
presfuerzo inicial.

o Las pérdidas de prestuerzo que se presentan por el paso del tiempo, alteran el comportamiento
general de la estructura, ya que las tensiones en general disminuyen en todos fos cables; las tensiones
medias se reducen aproximadamente et misino porcentaje que se pierde de presfuerzo. ]

o El andlisis lineal para este tipo de estructuras, bajo ciertas condiciones de carga, conduce a
resultados erréneos, debido a los desplazamientos grandes que se producen, los cuales conducen a una
no-linealidad geométrica,

e Al comparar los resuttados del analisis lineal con el no-lincal, existe mayor diferencia entre fas
respuestas, mientras mayor sea a tension en los cables.

o Al sobrepasar el limite de fluencia en un elemento, no se producen efectos generalizados en toda {a
cubierta; se dan cambios locales, que afectan a los cables adyacentes al que fluye.

» Cuando algin cable sobrepasa el limite de ruptura, se nota algo similar a o que pasa cuando se¢
presenta la fluencia, es decir que en {os elementos adyacentes se dan grandes cambios de tension para
tratar de equilibrar el sistemna nueyo que se forma sin el cable roto.

¢ La fluencia o ruptura de un elemento no significa el colapso de la cubierta,

» El anlisis de varias configuraciones de la cubierta bajo ciclos de la accién de carga de viento
indicé pequeflos cambios en los distintos ciclos.

« El andlisis de los resultados del estudio de la configuracién debida al peso propio y de ciclos de
descarga del viento en la cubierta mostraron diferencias.

¢ A mayor nimero de ciclos de carga y descarga, la configuracion deformada de {a cubierta que
resulta de descargar el viento, muestra diferencias con la configuracién deformada producida por et
peso propio.

s Losciclos de carga y descarga producen reacomodo y aumento en la tension media.
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* En las configuraciones producidas después de cada descarga, las tensiones maximas disminuyeron
y las minimas aumentaron con respecto a los valores de la configuracién deformada por peso propio,
aunque la tension media aumentd, los picos superiores disminuyeron y los inferiores aumentaron, lo
cual es benéfico para la estructura.

o Ladireccién de ataque del viento que més problemas provocé para la cubierta fué la de 20°, ya que
en esa direccion se dieron las mayores succiones.

¢ Se notd correspondencia entre las presiones de viento y los desplazamientos producidos; la cubierta
se levanta cuando sufre succiones, pero en zonas en donde las presiones son menores a aquellas, hay
puntos que no alcanzan una cota inferior a su cota inicial.

o Los desplazamientos en el plano horizontal son muy pequeios, comparados con los que se
producen en el plano vertical.

o Se juzga necesario un estudio posterior para obtener valores de la presion dindmica def viento, con
lo cual se mejorarfa el conocimiento del comportamiento dindmico de la cubierta ante cargas de
viento.

o En el anilisis de la estructura de soporte no se considerd fa fuerza ejercida por el viento contra las
paredes verticales de la estructura, ya que los desplazamientos y elementos mecdnicos en ella,
disminuyeron al considerar dicha accién.

» Las acciones mds importantes para la estructura de soporte fueron las debidas al peso propio y la
accion del viento a 20° y 90°,

v La accion del sismo en direccion X, produjo fa mayor tensién entre los elementos, mientras que
cuando actué el sismo ¢n la direccidn ortogonal no produjo acciones importantes,

* A esta estructura el sismo no le afecto en ninguna medida, debido a que la estructura de soporte es
muy rigida y su masa es pequefla,

o En este andlisis se considerd a las bases de las columnas como empotradas, fo que obligd a un
cuidadoso diseilo para evitar fallas y asf garantizar que no se produzca ef colapso estructural.

* Los momentos en las bases resultaron importantes para el disefo de las zapatas.

o El sistema de cimentacién se calculé bajo las acciones més desfavorables, para dar una alta
seguridad a dicho sistema.

» Eluso de cables en cubiertas, permite cubrir claros muy importantes con poco material.

En la estructura estudiada, predoming la accién det viento como efecto significativo en e disefto. La accion
sismica no indujo efectos mecdnicos que modificaran el diseflo por la accidn del peso propio y del viento.
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APENDICE C

CARACTERISTICAS DEL CABLE DE PRESFUERZO

PROTECCION: GALVANIZADO
PRESFUERZO: Sl

NUMERO DE ALAMBRES: 19

DIAMETRO DE CADA ALAMBRE: 0.29 cm

AREA TOTAL: 1.262 cm?
MODULO DE ELASTICIDAD: 2000000 Kg/em®
LIMITE ELASTICO: 13500 Kg/cm’
ESFUERZO DE RUPTURA: 18000 Kg/em®
RESISTENCIA ULTIMA: 22640 Kg

ELONGACION ANTES DE LA RUPTURA: 6.5%

TABLAC 1
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COORDENADAS DE LOS NODOS DE LA RED DE CABLES

PUNTO X(cm) Y(cm) Z(em) PUNTO X(em) Y(cm) Z(cm)

1 0 1790 0 45 447 0 5517
2 -397 1490 203 46 670 0 600
3 0 1190 176 47 893 0 659
4 223 1490 192 48 1120 0 730
5 -793 1190 407 49 1340 0 803
6 -3917 1190 336 50 -1980 -298 1020
7 0 1190 309 51 -1590 -298 849
8 223 1190 321 52 -1190 -298 113
9 447 1190 360 53 -193 -298 611
10 -1190 §93 610 54 -397 -298 545
i -793 §93 503 55 0 -298 516
12 -397 893 435 56 223 298 520
13 0 §93 407 57 447 -298 544
14 223 §93 412 58 670 -298 588
15 447 §93 436 59 893 -298 652
16 670 §93 465 60 1120 -298 217
17 -1590 595 813 61 -1590 -595 813
18 -1190 595 675 62 -1190 -595 675
19 -793 595 571 63 -193 -595 5T
20 -397 595 504 64 -397 -595 504
21 0 595 475 65 0 -595 475
2 223 595 480 66 223 -395 480
23 447 595 504 67 447 -395 504
24 670 595 o549 68 670 -595 549
25 893 595 628 69 393 -595 628
26 -1980 298 1020 70 -1190 -893 610
27 -1590 298 849 " -193 -893 503
28 -1190 298 713 72 -397 T893 435
29 =193 298 611 3 0 -893 406
30 -397 298 545 74 223 -893 412
31 0 298 516 75 447 -393 436
32 223 298 520 76 670 -893 465
33 447 298 544 i -793 -1190 407
34 670 298 588 78 -397 -1190 336
35 893 298 652 79 0 -1190 309
36 1120 298 721 80 223 -1190 321
37 -2380 0 1220 81 447 -1190 360
38 -1980 0 1030 82 -397 -1490 203
39 -1590 0 861 83 0 -1490 176
40 -1190 4] 726 84 223 -1490 192
41 -793 0 625 85 0 -1790 0
42 -397 0] 559
43 0 0 530
44 223 0 534

TABLA C2
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COORDENADAS DE LOS NODOS DE LA ESTRUCTURA DE SOPORTE (cm) :

NODO

e e B e Y T

o

10
i
12
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22

23
24
25
26
27
28
29
30
3
32
33
34
35
36

X

-2380.000
-1586.667
-793.333
.000
446.667
893.333
1340.000
893.333
446.667
.000
-793.300
-1586.600
-2380.000
-1983.333
-1586.667
-1190.000
-793.333
-396.667
.000
*223.300
446.600
669.900
893.300
1116.600
1340.000
1116.600
893.300
669.900
446.600
223.300
.000
-396.660
-793.320
-1189.980
-1586.640
-1983.300

Y

.000
-595.000
-1190.000
-1785.000
-1190.000
-595.000
000
595.000
1190.000
1785.000
1190.000
595.000
.000
-297.500
-595.000
-892.500
~-1190.000
-1487.500
-1785.000
-1487.500
-1190.000
-892.500
-595.000
-297.500
.000
297.500
595.000
892.500
1190.000
1487.500
1785.000
1487.500
1190.000
892.500
595.000
297.500

V4

000
.000

.000

.000
.000
.000
.000
.000
.000
.000
.000
.000
1520.000
1316.667
1113.333
910.000
706.667
503.333
300.000
491,700
660.000
764.700
928.000
1027.000
1103.400
1027.000
928.000
764.700
660.000
491.700
300.000
503.300
706.600
909.900
1113.200
1316.500

TABLAC3
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CARACTERISTICAS DEL CABLE DE PRESFUERZO
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APENDICE D

PUNTO

ARFAS TRIBUTARIAS
AREA(m}) PUNTO
2.31 44
5.90 45
9.10 46
3.32 47
5.90 48
11.80 49
9.10 50
6.64 51
3.32 52
5.90 53
11.80 54
11.80 55
9.10 56
6.64 57
6.64 58
3.32 59
5.90 60
11.80 61
11.80 62
11.80 63
9.10 64
6.64 65
6.64 66
6.64 67
332 68
5.90 69
11.80 70
11.80 71
11.80 72
9.10 73
6.64 74
6.64 75
6.64 76
6.64 77
6.64 78
3.32 79
2.95 80
11.80 81
11.80 82
11.80 83
11.80 84
11.80 85
9.10

AREA(mY)
6.64
6.64
6.64
6.64
6.64
1.66
590

1180
11.80
11.80
11.80
9.10
6.64
6.6
6.64
6.64
332
5.90
11.80
11.80
11.80
9.10
6.64
6.64
6.64
3.2
5.90
11.80
11.80
9.10
6.64
6.64
3.32
5.90
11.80
9.10
6.64
3.32
5.90
9.10
3.32
231

TABLA D.1



FUERZAS (Kg) : PESO PROPIO

NODO  Fuerza x Fuerzay  Fuerza z NODO  Fuerza x  Fuerza y Fuerza z
3 0 0 -591.811 44 0 0 -431.806
6 0 0 -767.022 45 0 0 -431.806
7 0 0 -591.811 46 0 0 -431.806
8 0 0 -431.806 47 0 0 -431.806

11 0 0 -767.022 48 0 0 -431.806
12 0 0 -767.022 51 0 0 -767.022
13 0 0 -591.811 52 0 0 -767.022
14 0 0 -431.806 53 0 0 -767.022
15 0 0 -431.806 54 0 0 -767.022
18 0 0 -767.022 55 0 0 -591.811
19 0 0 -767.022 56 0 0 -431.806
20 0 0 -767.022 57 0 0 -431.806
21 0 0 -591.811 58 0 0 -431.806
22 0 0 -431.806 59 0 0 -431.806
23 0 0 -431.806 62 0 0 -767.022
24 0 0 -431.806 63 0 0 -767.022
27 0 0 -767.022 64 0 0 -767.022
28 0 0 -767.022 65 0 0 -591.811
28 ,0 0 -767.022 66 0 0 -431.806
30 0 0 -767.022 67 0 0 -431.806
31 0 0 -591.811 68 0 0 -431.806
32 0 0 -431.806 71 0 0 -767.022
33 0 0 -431.806 72 0 0 -767.022
34 0 0 -431.806 73 0 0 -591.811
35 0 0 -431.806 74 0 0 -431.806
38 0 0 -767.022 75 0 0 -431.806
39 0 0 -767.022 78 0 0 -767.022
40 0 0 -767.022 79 0 0 -591.811
41 0 0 -767.022 80 0 0 -431.806
42 0 0 -767.022 83 0 0 -591.811
43 0 0 -591.811

TABLA D.2
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FUERZAS (Kg) : VIENTO 0°

NODO
3
6
7
8

1
12
13
14
15
18
19
20
21
22
23
24
27
28
29
30
31
32
33
4
35
38
39
40
41

43

Fuerza x
3.902989
59.07449
6.255226
-20.34364
162.8158
61.41232
8.70983
-8.868723
-8.875751
321.6644
150.0355
34.39981
1.642599
1.518418
9.148513
23.25661
469.9809
2656952
86.88156
-4.400118
-6.650243
12.0108
26.297
33.7616
28.17407
418.1545
337.6273
189.4724
41.78201
-18.93747
-8.347041

Fuerza y
112.1932
175.2901
105.1553
60.8272
187.9077
138.3174
70.32722
34.81334
16.49453
161.9766
119.5944
52.23346
8.816793
-3.852435
-10.16815
-16.44419
73.06431
68.1572
34.68331
-3.391218
-17.87767
-15,97931
-14.6022
-10.80312
-3.901489
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00

Fuerza z
219.9867
463.8207
271.0171
168.4012
713.3314
5026655
257.1474
132.1577
69.60456
1027.001
690.8608
287.7677
48.574
-21.22407
-56.01897
-81.6728
1174.952
880.1154
412.0371
-38.00736
-196.6572
-179.0898
-170.3589
-139.7355
-89.28403
892.8165
885.3175
638.265
200.5537
-165.3678
-246.834

NODO
44
45
46
47
48
51
52
53
54
55
56
57
58
59
62
63

65
66
67
68
"
72
73
74
75
78
79
80
83

Fuerza x
13.52222
27.37451
30.46797
18.13247
-4.567987
469.9809
265.6952
86.88156
-4.400118
-6.65024
12.0108
26.297
33.7616
28.17407
321.6644
150.0355
34.39972
1.642599
1.518425
9.148513
23.25661
162.8158
61.41232
8.70983
-8.868725
-8.875751
53.07449
6.255226
-20.34364
3.502989

Fuerza y
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+Q0
-73.06421
-68.15696
-34.68321
3.39124
17.87817
15.97948
14.60218
10.80305
3.901485
-161.9766
-119.5944
-52.23346
-8.816793
3.852435
10.16815
16.44419
-187.9077
-138.3174
-70.32722
-34.81334
-16.49453
-175.2901
-105.1553
-60.8272
-112.1932

TABLA D.3

Fuerza z
-208.5965
-185.4001
-133.5214
-62.28711
13.6733
1174.952
880.1154
412.0371
-38.00735
-196.6571
-179.0894
-170.3589
-139.7355
-89.28403
1027.001
690.8608
287.7677
48.574
-21.22407
-56.01897
-81.6728
713.3314
502.6655
257.1474
132.1577
69.60456
463.8207
277.01M
168.4012
219.9867



FUERZAS (Kg) : VIENTO 20°

NODO
3
6
7
8

11
12
13
14
15
18
19
20
21
22
23
24
27
28
29
30
31
32
33
34
35
38
39
40
41
42
43

Fuerza x
4.215228
37.86826
3.753135
-8.137455
99.34525
20.87006
0.00E+00
2.333875
5.32545
200.5672
56.2633
0.00E+00
-3.613718
8.098228
18.29703
21.31855
517.4537
217.7224
65.81936
13.20036
3.33E-01
2.402161
7.669958
6.75232
-8.668946
792.8645
497.1686
287.8523
143.6257
52.44222
8.347041

Fuerza y
121.1687
112.3654
63.09319
24.33088
114.6556
47.23032
0.00E+00
-9.161406
-9.896715
100.9971
44,8479
0.00E+00
-19.39694
-20.54632
-20.3363
-15.07384
80.44454
55.85104
26.27523
10.17365
8.94E-01
-3.195863
-4.258975
-2.160624
1.200458
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00

Fuerza z
237.5856
297.321
166.2103
67.36047
435.2531
171.6419
0.00E+00
-34.77834
4176274
640.3651
258.0728
0.00E+00
-106.8628
-113.195
-112.0379
-74.86672
1293.634
721.2056
312.1494
114.0221
9.832858
-35.81797
-49.68801
-27.94711
27.47201
1692.873
1304.049
969.6718
689.4033
457.9415
246.834

NODO
44
45
46
47
48
51
52
53
54
55
56
57
58
59
62
63
64
65
66
67
68
71
72
73
74
75
78
79
80
83

Fuerza x
-9.325667
-16.84585
-20.84651
-30.22079
-43.39588
512.7065
328.4287
186.927
80.66885
14.96304
-18.73685
-36.15837
-47.26624
-54,18091
317.8801
190.2235
86.74713
16.09747
-22.27023
-44.599
-67.83176
162.8158
71.89735
13.22604
-16.8039
-30.17755
60.58922
7.506271
-26.8536
4.995826

Fuerza y
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
-79.70641
-84.24957
-74.62145
62.17273
-40.22588
-24.92798
-20.078
-15.12426
-7.502856
-160.071
-151.6286
-131.7192
-86.40457
-56.50237
-49.56974
-47.96222
-187.9077
-161.9325
-106.7932
-65.96213
-56.08139
-179.7847
-126.1864
-80.2919
-143.6073

TABLA D4

55

Fuerza z
143.8597
114.0923
91.35676
103.8119
129.8964
1281.766

1087.92
886.5041
696.8015
442.4785
279.3801
234.2435
195.6298
171.7001
1014.918
875.9128
725.6751
476.0252
311.2863
273.0925
238.2123
713.3314
588.4865

390.483

250.404
236.6555
475.7136
332.4205
222 2896
281.582°%



FUERZAS (Kg) : VIENTO 90°

NODO
3
6
7
8

"
12
13
14
15
18
19
20
21
22
23
24
27
28
29
30

31

32
33
34
35
38
39
40
41
42
43

Fuerza x
4371347
49.98611
6.880748
-24.41236
96.58566
58.4166
13.22604
-17.73745
-31.9527
140.0186
117.885
77.77348
17.08303
-24.29469
-50.31682
-77.52202
161.4076
140.228
134.2715
90.93578
20.61575
-27.86506
-56.97683
-72.58744
-78.02052
173.7785
164.2025
145.748
127.9574
90.31716
22.03619

Fuerza y
125.6564
148.3224
115.6708
72.99264
111.4707
131.5702
106.7932
69.62669
59.38029
70.50745
93.96703

118.093
91.69464
61.63895
56.92483
54.81397
25.09279
35.97186
53.60147
70.08517
56.42078
37.07201

31.6381
23.22671
10.80412
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+Q0
0.00E+00
0.00E+00

Fuerza z
246.3851
392.4637
304.7188
202.0814
423.1627
478.1453

390.483
264.3153
250.5764
447.0474
542.8192
650.6052
505.1696
339.5851
308.1043
272.2426

403.519
464.5053
636.7846
785.4854
609.6372
415.4884
369.1109
300.4314
247.2481
371.0406

430.695
490.9731
614.1957
788.6771
651.6417

NODO
44
45
46
47
48
51
52
53
54
55
56
57
58
59
62
63
64
65
66
67
68
Al
72
73
74
75
78
79
80
83

Fuerza x
-29.37585
-58.96048
-76.97172
-80.58878
-63.95182
185.144
162.3693
123.7404
79.20214
20.61575
-29.78678
-63.55108
-104.661
-138.7031
230.8415
136.6394
61.32125
14.78339
-25.30708
-61.75247
-124.0352
154,537
50.92729
9.032416
-14.00325
-35.503
49.98611
2.50209
-8.9512
-6.24E+00

Fuerza y
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
-28.78287
-41.65147
-49.3973
-61.04232
-55.42233
-39.62911
-35.28859
-33.48944
-19.20731
-116.242
-108.9163
-93.11182
-79.35114
-64.20724
-68.63503
-87.70235
-178.3531
-114.7022
-72.93194
-54.96844
-65.9781
-148.3224
-42.06212
-26.76397
17.95

TABLA D.5

56

Fuerza z
453.158
399.3232
337.3173
276.8316
191.4262
462.86
537.8483
586.8408
684.1324
609.6371
4441428
411.7006
433.1802
439.5522
737.024
629.1768
§12.9772
437.166
353.7345
378.1281
435.5882
677.0603
416.8446
266.6714
208.67
278.4182
392.4637
110.8068
74.09652
-35.2



FUERZAS (Kg): VIENTO 13(°

NODO
3
6
7
8

1
12
13
14
15
18
19
20
21
22
23
24
27
28
29
30
3
32
33
34
35
38
39
40
41
42
43

Fuerza x
4.527467
37.86826
6.463733
-30.92233
77.26852
43.43798
10.64535
-18.13777
-42.6036
121.0972
93.77216
53.84319
11.82671
-21.25785
-59.46534
-116.283
113.9348
114.3965
100.0454
60.13496
13.96551
-23.06074
-63.55108
-111.4133
-147.37214
70.59752
72.97887
87.44879
86.1754
59.72586
16.3602

Fuerza y
130.1441
112.3654
108.6605
92.45734
89.17654
97.83424

85.9555
75.12353
79.173712
60.97942
74.74651
81.75673
63.48091
53.93408
66.09298
82.22095
17.71256
29.34546
39.93835
46.34664
37.54311
30.68028
35.28865

35.6503
20.40779
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+Q0

Fuerza z
2565.1845
297.321
286.251
255.9698
338.5302
355.5439
314.2912
285.1823
3341018
386.6356
431.788
450419
349.7328
297.1369
364.1233
408.364
284.8369
378.9386
474.467
519.4339
412.98
343.8525
411.7006
461.1273
467.0242
150.7352
191.42
294.5838
413.642
521.5444
483.7946

NODO
44
45
46
47
48
51
52
53
54
55
56
57
58
59
62
63
64
65
66
67
68
71
72
73
74
75
78
79
80
a3

Fuerza x
-27.51072
-71.59486
-117.0612
-149.0892
-166.7316
33.23097
55.35316
60.55381
52.80143
16.6256
-30.74765
-82.17812
-135.0464
-173.3789
11.35286
18.75443
32.90408
12.81227
-27.83779
-84.62375
-162.7962
-8.27877
19.4722
10.96793
-28.0065
-73.66872
15.14731
7.506271
-65.09964
2810152

Fuerza y
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
0.00E+00
-5.166156
-14.19937
-24.17315
-40.69488
-44.6954 3
-40.90746
-45.63181
-43.21218
-24.00914

-5.71682

-14.9493
-49.96244
-68.77098
-710.62797

-94.0554
-115.1093

955463
-43.85673

-86.5602
-109.9369
-136.9046
-44.94618
-126.1864

-194.647

-80.7791

TABLA D.6

57

Fuerza z
424,386
4848925
513.0034
512.1385
499.0756
83.07743
183.3574
2871774
456.0883
4916428
458.4699
532.3715
558.9422
549.4402
36.24709
86.3576
275.256
378.8772
389.1079
518.1755
571.7095
-36.27109
159.3818
323.8152
417.34
577.7178
118.9284
332.4205
538.8838
158.3904



FUERZAS (Kg) : VIENTO 180°

NODO  Fuerza x Fuerzay Fuerzaz NODO  Fuerza x Fuerza'y  Fuerza 2
3 6.557021 1884845  369.5776 44  -7.460534  0.00E+00  115.0877
6 59.07449 1752901  463.8207 45  -35.79743  0.00E+00  242.4462
7 9.174331 1542278  406.2917 46  -88.19676  0.00E+00  386.5094
8 -36.61855 109489  303.1221 47  -139.0156  0.00E+00 4775345

1 35.87467  41.40339  157.1747 48 -173.5835 0.00E+00  519.6855
12 46.43371 1045814  380.0642 51 1376712  21.40265 -344.1779
13 15.16156 1224215  447.6269 52  -77.49442  19.87911  -256.7003
14 26205685  98.94318 375606 53  -42.12439 16.8161  -199.7756
15 -50.59177  94.01879 396.746 54  -7.333531 5.652066  -63.34559
18 -64.33289 -32.39531  -205.4001 55 3.32512  -8.939086  98.32856
19 -16.07523 -12.81369  -74.02081 56  -12.49123 -16.61866  186.2534
20 19.44337  29.52326  162.6513 57 -55.88112  -31.02962  362.0126
2 10.84116  58.19083  320.5884 58  -119.8537  -38.35081  496.0612
22 2429469 61.63895  339.5851 59  -171.2117  -23.70802  542.5722
23 -74.33167 82.61623  455.1541 62 -64.33280  32.39531  -205.4001
24 -147.2918  104.1465 517.261 63 -16.07523  12.81369  -74.02081
27 -137.6712  -21.40268  -344.1779 64 19.44332  -29.52326  162.6513
28 -77.49442 -19.87918  -256.7003 65  10.84116 -58.19083  320.5884
9 4212439 -16.81615  -199.7756 66 -24.20479 -61.63095 3395851
0 -7.333531 -5.65203 -63.3456 67 -74.33167 -82.61623 4551541
ki 3.325121  8.938836  98.32858 68 -147.2918  -104.1465 517.261
2 1249123  16.61848 186.2534 71 35.87467  -41.40339 1571747
33 -55.88112  31.02967  362.0126 72 46433711  -104.5814  380.0642
4 -119.8537  38.35108  496.0612 73 1516156  -122.4215 4476269
B 712117 23.70905  542.5722 74 -25.20585  -98.94318 375606
8  -59.73636  0.00E+00  -127.5452 75 -50.59177  -94.01879 396.746
39  -100.3459 0.00E+00  -263.2025 78 59.07449  -175.2901  463.8207
40 7651769 0.00E+00  -257.7608 79 9174331  -164.2278 4062917
41 4961613 0.00E+00  -238.1575 80 -36.61855 -109.489 3031221
2 1456728  0.00E+00 -127.206 83 6557021 -188.4845 3695776

43 1.001645  0.00E+00 29.62008

TABLAD.7

58



DENSIDADES DE
ACELERACION ESPECTRAL

perfodo aceleracion espectral
(seg) (/)
00 0.50
0.6 0.50
0.8 0.43
1.0 0.39
1.2 0.35
1.5 0.32
2.0 0.27
10 0.12
1000 0.01

TABLA D.8
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PRESION: VIENTO A 20°
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PRESION : VIENTO A 90°
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PRESION : VIENTO A 130°
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PRESION : VIENTO A 180°

T T JIREITIIE

©

I
sl

sannitntilll i ol 1k

Tersibly nllml

l||| l'(
+=PRESION

z'i_i
|

ih I

- = SUCCION .‘" - !"H ul‘-
3}"?( “i .
=Ll . DIRECCIGN DEL VIENTO : 180°
o 56 100 200K g/ =
01 2345 10m =

Sfigura D.5

63



ISOLINEAS DE COEFICIENTES DEPRESION

DIRECCION DEL VIENTO : 0*

figura D.6
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ISOL{NEAS DE COEFICIENTES DE PRESION

DIRECCION DEL VIENTO : 20*

figura D.7
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ISOLINEAS DE COEFICIENTES DEPRESIGN
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APENDICE E

CARGAS (Kg) : PESO PROPIO

NODO
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22
23
24

Carga x
1.20E+04
1.16E+04
1.13E+04
1.09E+04
9.97E+03
9.17E+03
4.40E-01
-9.17€+03
-9.96E+03
-1.09E+04
-1.12E+04
-1.17E+04

Carga y
0.00E+00
7.31E+03
5.71E+03
3.94E+03
3.79E+03
4,05E+03
5.38E+03
6.00E+03
6.62E+03
7.01E+03
7.10E+03
8.46E+03

CARGAS (Kg) : VIENTO 0°

NODO
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22
23
24

Carga x
8.91E+03
8.61E+03
8.23E+03
6.80E+03
6.21E+03
7.45E+03

-1.07E+00
-7.44E+03
-6.10E+03
-8.36E+03
-7.28E+03
-8.21E+03

Carga y
0.00E+00
1.13E+04
1.60E+04
1.48E+04
1.22E+04
9.46E+03
7.99E+03
7.05E+03
6.73E+03
6.51E+03
7.68E+03
8.57E+03

Carga z
-6.02E+03
-5.26E+03
-3.49E+03
-2.27E+03
-6.92E+02

1.10E+03
3.13E+03
1.84E+03
-1.97E+02
3.33E+02
-3.50E+03
-4.14E+03

Carga z
-4.04E+03
-2.T5E+03

1.87E+01

1.97E+03
3.17E+03
3.89E+03
4.76E+03
2.64E+03
7.23E+02
9.99E+02
-2.08E+03
-2.77E+03

NODO
25
26
27
28
29
30
31
32
33
34
35
36

NODO
25
26
27
28
29
30
31
32
33
34
35
36

Carga x
-1.19E+04
-1.17E+04
-1.12E+04
-1.10E+04
-9.95E+03
-9.16E+03

4.30E-01

9.16E+03
9.95E+03
1.09E+04
1.13E+04
1.16E+04

Carga x
-8.24E+03
-8.22E+03
-7.28E+03
-6.35E+03
-6.10E+03
-7.43E+03
-1.07E+00

7.45E+03
6.21E+03
6.80E+03
8.22E+03
8.62E+03

Carga y
0.00E+00
-8.46E+03
-7.10E+03
-7.01E+03
-6.62E+03
6.01E+03
-5.35E+03
-4 06E+03
-3.80E+03
-3.94E+03
-5.71E+03
-7.31E+03

TABLAE.

Carga y
0.00E+00
-8.57E+03
-7.68E+03
-6.51E+03
-6.73E+03
-7.05E+03
-7.99E+03
-9.46E+03
-1.22E+04
-1.48E+04
-1.60E+04
-1.13E+04

TABLA E.2

70

Carga z
-4.19E+03
-4,14E+03
-3.50E+03

3,27E+02
-1.94E+02
1.85E+03
3.12E+03
1.11E+03
-6.88E+02
-2.28E+03
-3.48E+03
-5.26E+03

Carga z
-2.7TE+03
-2.78E+03
-2.08E+03

1.00E+03

7.23E+02
2.64E+03
4.76E+03
3.89E+03
3A7E+Q3
1.97E+03
1.98E+01
-2.75E+03



CARGAS (Kg) : VIENTO 20°

NODO
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22
23
24

Carga x
6.90E+03
5.72E+03
5.90E+03
5.82E+03
6.16E+03
7.52E+03

-1.11E+00
-7.50E+03
-6.04E+03
-5.39E+03
-5.02E+03
-5.18E+03

Carga y
0.00E+00
1.38E+04
1.68E+04
1.47E+04
1.25E+04
1.04E+04
8.81E+03
7.94E+03
1.72E+03
71.266+03
8.23E+03
8.66E+03

CARGAS (Kg) : VIENTO 90°

NODO
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22
23
24

Carga- x
5.90E+03
5.44E+03
6.26E+03
7.27TE+03
8.296+03
9.31E+03
1.00E+00

-9.30E+03
-8.22E+03
-7.06E+03
-5.98E+03
-5.42E+03

Carga y
0.00E+00
8.99E+03
1.08E+04
1.12E+04
1.20E+04
1.18E+04
1.03E+04
9.95E+03
9.80E+03
9.13E+03
9.45E+03
8.82E+03

Carga 2
-3.04E+03
-1.20E+03

9.14E+02
2.20E+03
3.32E+03
4.32E+03
5.24E+03
3.02E+03
1.06E+03
1.40E+03
1176403
-1.63E+03

Carga z
-2.77E+03
-1,95E+03
-5.67E+02

8.40E+02
2.64E+03
4.62E+03
5.97E+03
IS51E+03
1.13E+03
1.78E+03
-1.21E+03
-1.57E+03

NODRO
25
26
27
28
29
30
31
32
33

35
36

NODO
25
26
27
28
29
30
31
32
33
34
35
36

Carga x
-6.97E+03
-7.69E+03
-8.80E+03
-8.73E+03
-71.97E+03
-7.98E+03
-6.30E-01

7.99E+03
8.03E+03
9.03E+03
9.71E+03
8.14E+03

Carga x
-5.37E+03
-5.61E+03
-6.17E+03
-6.65E+03
-7.32E+03
-8.25E+03
-3.90€-01

8.26E+03
7.37E+03
6.87E+03
6.44E+03
5.62E+03

Carga y
0.00E+00
-8.67E+03
-8.22E+403
-7.44E+03
-7.92E+03
-8.21E+03
-9.00E+03
-1.07E+04
-1.28E+04
-1.48E+04
-1.68E+04
-1.38E+04

TABLAE3

Carga y
0.00E+00
-8.83E+03
-9.47E+03
-9.12E+03
-9.77E+03
-9.82E+03
-1.03E+04
-1 17E+04
-1.20E+04
-1 13E+04
-1.08E+04
-9.00E+03

TABLAEA

T

Carga z
-1.97E+03
-2.50E+03
-2.51E+03

9.02E+02
5.99E+02
3.00E+03
5.32E+03
4. 21E+03
2.75E+03
1.09E+03
-3.69E+02
-2.16E+03

Carga z
-1.73E+403
-1.69E+03
-1.41E+03

1.76E+03
1.32E+03
3.67E+03
6.03E+03
4.72E+03
2.67E+03
7.40E+02
-7.18E+02
-2.04E+03



CARGAS (Kg) : VIENTO 130°

NODO Carga x Carga y Carga z NODO Carga X Carga y Carga z
13  6.30E+03  0.00E+00 -3.01E+03 25 -6.03E+03  0.00E+00 -1.84E+03
14  6.12E+03  8.28E+03 -2.42E+03 26 -6.23E+03  -9.53E+03  -1.65E+03
15  6.90E+03  9.26E+03 -1.32E+03 27 -669E+03 -1.08E+04  -1.33E+03
16  7.60E+03  9.36E+03 -1.83E+02 28 -6.88E+03 -1.08E+04  2.22E+03
17 713E+03  993E+03  1.78E+03 29 -7.43E+03 -1.09E+04  1.60E+03
18  8.37E+03  1.02E+04  3.90E+03 30 -8.19E+03 -1.04E+04  3.91E+03
19 -2.50E-01 1.01E+04  5.92E+03 31 -4.50E-01 -1.00E+04  590E+03
20 -841E+03  1.05E+04  4.05E+03 32  8.21E+03 -1.02E+04  4.06E+03
21 -7.23E+03  1.08E+04  1.90E+03 33  7.47E+03 -985E+03  2.03E+03
22 -775E+03  1.08E+04  2.41E+03 34  7.04E+03 -926E+03  3.30E+02
23 -6.90E+03  1.07E+04  -1.24E+03 35 6.64E+03 -9.22E+03  -9.97E+02
24 -6.39E+03  9.52E+03 -1.66E+03 36  5.85E+03 -8.27E+03  -2.26E+03

TABIAES

CARGAS (Kg) : VIENTO 180°

NODO Carga’ x Carga y Carga z NODO Carga x Carga y Carga z
13  8.53E+03  0.00E+00 -4.15E+03 25 -8.66E+03  0.00E+00 -2.63E+03
14  7.98E+03  7.58E+03 -3.44E+03 26 -8.66E+03 -9.64E+03  -2.32E+03
15 7.27E+03  6.52E+03  -1.88E+03 27  -762E+03 -1.12E+04  -1.46E+03
16 6.43E+03  560E+03 -552E+02 28 -6.58E+03 -1.16E+04  266E+03
17  6.30E+03  6.88E+03  1.23E+03 29  -6.31E+03  -1.11E+04  1.95E+03
18 7.58E+03  8.81E+03  3.59E+03 30 -7.56E+03 -1.00E+04  3.87E+03
19 -1.16E+00 9.67E+03  5.75E+03 31  -1.15E+00 -9.67E+03  5.75E+03
20 -7.56E+03  1.00E+04  3.87E+03 32 7.58E+03 -881E+03  359E+03
21 6.31E+03  1.11E+04  1.95E+03 33  6.30E+03 -6.88E+03  1.23E+03
22 -6.58E+03  1.16E+04  2.66E+03 34 6.43E+03 -560E+03 -551E+02
23 -7.62E+03  1.12E+04  -146E+03 35  7.27E+03  -6.52E+03  -1.88E+03
24 -865E+03  9.64E+03 -2.31E+03 36 © 7.99E+03  -7.58E+03  -3.45E+03

TABLAE.6
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ESPECTRO DE DISENO : DIRECCION X=100%

PERIODO(seg)  a/g X g Y
0.0 0.50 0.15

0.6 0.50 0.15

0.8 0.43 0.13

1.0 0.39 0.12

1.2 035 0.11

1.5 0.32 0.10

2.0 027 0.08

10 0.12 0.04
1000 0.01 0.003

ESPECTRO DE DISENO : DIRECCION Y=100%

PERIODO(seg)  ag X gy
0.0 0.15 0.50
0.6 0.15 - 0.50
08 - 0.13 043
1.0 0.12 0.39
1.2 0.11 0.35
1.5 0.10 032
2.0 0.08 027
10 0.04 0.12
1000 0.003 0.01

ELEMENTOS MECANICOS PARA DISENO :

PLANO 1-2

ACCION ELEMENTO F.AXIAL CORTANTE
(Kg) (Kg)
peso propio 31 -49304 965
sismo X 21 7243 810
V 90° 19 -19812 7704
V 90° 19 -19812 -5836
peso propio 10 -38529 -6221
V20° 11 -5855 2769
V20° 35 -23690 2108

g2
0.15
0.15
0.13
0.12
0.11
0.10
0.08
0.04
0.003

TABLA E7

agZ
0.15
0.15
0.13
0.12
0.11
0.10
0.08
0.04
0.003

TABLAE8

MOMENTO CORTANTEE MOMENTO MOM.TORS.

PLANOQO 1.3
(Kg cm) (Kg)
152052 11265
112394 1531
493366 17642
3089527 17642
505030 -34994
-958458 25290
-112847 -12708

(Kg cm)
-6414139
976525
-99889
-6865020
4686610
-15809486
6808868

TABLA LY
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(Kg cm)
-1317029
110554
-922800
-922800
-368901
800919
2617319



DESPLAZAMIENTOS Y ROTACIONES MAXIMAS :

DESPLAZAMIENTOS ROTACIONES

ACCION NODO X (cm) Y (cm) Z (cm) X (rad) Y (rad) Z (rad)

V 20° 34 19122 26733 -00178 0.003 00023  -0.0008

V 20° 34 19122 .2.6733  -0.0178 0.003 0.0023  -0.0008

V 90° 18 0.4291 07791  -0.0631 -0.0018 0.0015  -0.0011

V 20° 33 13117 -1.8756  -0.0027 0.0035 0.0026 0.0008

Vv 20° 33 13117 -1.875%  -0.0027 0.0035 0.0026 0.0008

Ve 14 0.6315 0.8856  -0.0034  -0.0002 0.0002 0.0035
TABLAE.10

ELEMENTOS MECANICOS PARA DISENO DE CIMENTACION :

CARGA AXIAL = 38600 Kg
MOMENTO 1-3 = 15809486 Kgcm
MOMENTO 1-2 = 1676586 Kgcm
TABLAE. 11
ELEMENTOS MECANICOS
ACTUANTE ADMISIBLE
ESTRUCTURA DE SOPORTE
Momento Flexionante (plano 1-2) 3089527 Kg cm 31836600 Kg cm
Cortante (plano 1-2) 7704 Kg 493471 Kg
Momento Flexionante (plano 1-3) 15809486 Kg cm 31836600 Kg cm
Cortante (plano 1-3) 34994 Kg 493471 Kg
Momento Torsionante 2617319 Kgcm 20188956 Kgcm
Carga Axial 49304 Kg 11612756 Kg
Flexo-Compresién 077 1
CIMENTACION
Momento Flexionante ( - ) (viga 1-2) 3471563 Kg cm 3597502 Kg cm
Momento Flexionante ( + ) (viga 1-2) 2113145 Kgcm 2234804 Kg cm
Momento Flexionante ( - ) (viga 1-3) 15809486 Kg cm 15993006 Kg cm
Momento Flexionante ( + ) (viga 1-3) 4690000 Kg cm 15993006 Kg cm
Carga Punzonamiento (zapata 1) 41000 Kg 142642 Kg
Momento Flexionante (zapata 1) 1219 Kgcm 3358 Kgcm
Carga Punzonamiento (zapata 2) 50126 Kg 179152 Kg
Momento Flexionante (zapata 2) 4024 Kg cm 4517 Kgcm
TABLA E.12
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‘ TENSION : PP, 0°, 20°, 90°, 130°, 180°

18000
16000
14000
12000 .
10000 .
8000 |
6000

4000 jop,
} 2000

TENSION (Kg)

0 15 30 45 60 75 90 105 120 135 150
B.EMENTOS

Sigura L1, Tensiones en los cables, bajo la accion del Peso Propio y el viento a 0°, 20° 99°, 130°y 180",

DIFERENCIA DE ALTURAS : Zini -Zp

o 1200
uo
g 10.00
F 800
L
g 6.00
g 400
i ; !
& 2,00 .
i - ,
"E" 0.00 ¢ 8a5 ’
0 5 1015 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 i
NODOS |
Sfigura E.2. Diferencia de alturas, Alturas producidas por Ia accion del presfuerzo inicial menos las producidas por

¢f peso propio.
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DIFERENCIA DE ALTURAS (c

Sfigura E3.

DIFERENCIA DE ALTURAS: Zpp - (20°220°,290°,2130°,2180°)

;,pr-20° ¥
I.pr-zzo" L

i

1 Zpp-290° ; f
!>¢pr-z130°;§

g*pr-Z180°}§

1

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 :
NODOS

Diferencia de alturas, Alturas producidas por la accidn del peso propio menos las alturas producidas
por cada una de Ias direcciones de accion del viento.

ESTRUCTURA DE SOPORTE

Sigura E4
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DETALLE DE LOS ANCLAJES

sistema de anclaje

cable Fx

g; 6 ; iZ ;Scm

g

figura E\5
Z
anclaje
-
encamisado
cable
cufta
%\ui‘udor
b
A

N

CORTE TRANSVERSAL : NODOQ 2§

Sigura E.6

l; ; is aﬁcm
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APENDICE F

DIFERENCIA DE ALTURAS: Zp(apoyo fijo) -Zp(apoyo

! 0 5 101520 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 g5
| NODOS

| desplazado) ;
i H
0.2
o8 |
' 0.0 *
E |
w02 |
-~ R oy ;‘
<5 04 o Zepr-Zapcs | |
2z -0.6 !
ﬁu‘f -0.8 |

[TH
8 -0 ’f
1
|
?

Sigura F.1, Diferencia de alturas entre 1a topologia producida con apoyos fijos menos la producida con apoyos
desplazados,

DIFERENCIA DE TENSIONES: Tp(apoyo fijo)-Tp(apoyo

|

desplazado) ;
‘%z?) 100 . ,
£ 50 |
g o Top(ap-apd)|
5 -50
o
a -100 .

0 15 30 45 & 75 90 105 120 135 150

{
|
ELEMENTOS :'
|

Slgura F.2, Diferencia de teasiones, Tensiones en los elementos cuando se tienen apoyos fijos menos fas lensiones
producidas con los apoyos desplazados,
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DIFERENCIA DE ALTURAS: Zpp - Zpplerrorl), Zpplerror) ,

| Zpp(error3) i
|

| i
g 1.00 — ‘
§ 050 || .
L i « Zpp-pplerrort) |
: - .
i g E 0.00 p \. Zpp-ppierror2) | |
1 CA 2 |

| 2 i Zpp-pplerrord) | |
| l&l -0.50 Listes I ! \
¥ & |
1 [a) .1.00 Lo |
! 05 10152025303540455055606570758085 \
|

§ i

ﬁgum F.3. Diferencia de alluras, enlre 1a topologla producida por ¢l peso propio, sin errores cn el presforzado

inicial , y considerando efrorcs cn ¢l pretensado inicial.

TENSION: Tpp, Tpp(errord), Tpplerror2) , Tpplerror3)

14000 .

12000 .

10000
8000

al pp(error)

T pp(error2)
» Tpp(error3)

TENSION (Kg)
2
[
o

o 15 30 45 60 75 90 105 120 135 150 !
BLEMENTOS

Sfigura FA4. Tensiones cuando actda cl peso propio, sln crror en ¢l presfuerzo inicial y con tres tipos de errores
en ¢l pretensado inicial.
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1.00

DIFERENCIA DE ALTURAS: Z pp -Z pp-20%

150

g,‘pr-(pp-zo%)

u Tpp-20% |

CA *9-6 *
" )
S 0.50
| a
i <
! w000
; o
=
; g -050
I
i w :
, % -1.00 k ol EE B : col Bl
| 0 5 10 152025 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85
|
!
figura F\5, Diferencia de afturas de los nodos de la cubicrta, entre la topotogfa producida con presfuerzo inicial y
la producida por la pérdida de 20% de dicho presfuerzo.
TENSION: Tpp, Tpp-20%
14000
12000
g 10000
z 8000
o
»n 6000
&
E 4000 |
2000
0 | | : } RS .
0 15 30 45 60 75 90 105 120 135
ELEMENTOS

Sigura F.6,

tensiones cuando se ha perdido el 20% de esa fuerza.

Diferencia entre las tensiones de fos cables. Tensiones cuando actda el presfuerzo inicial menos las

93



DIFERENCIA DE ALTURAS: Zpp - Z(pp-30%)

¢ g 100 - o L - f
f % 0.50 §
5 ‘
: 51 0.00 lom i. Zpp-(pp-30%) :
-0.50 i
& ;
14 ;
w : 1
* 0 5 101520 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 i
NODOS
|
]
Sigura F.7, Diferencia de alturas de los nodos de 1a cubierta, entre Lt topologfa con presfiterzo inicial y la
producida por la perdida de 30% de dicho presfuerzo.
o
TENSION: Tpp , T pp-30%
14000
12000
g 10000 e
5 8000 ; , o Tpp i
% 6000 ; T pp-30% |
z [ éﬂé # fl,@% .
B 4000 N
2000 28 .,m&ﬁ»;w%m}
(U SESNEL SRS kst omhecal il ol S s Bl ek kateniy
0 15 30 45 60 75 90 105 120 135 150
ELEMENTOS
Sigura F.8. Diferencia entre las tensiones de los cables, evando actia ¢l presfirerzo inicial y cuando se fia perdido

¢l 30% de dicha fuerza.
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‘f DIFERENCIA DE ALTURAS: ZppL - ZppNL

|
i
Lo 200. o —
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i\ g 0 Lo Ze(ND ||
|9 000 jeseme ‘\
| E‘ < .
| -0.50 -t 1
oW : !
| g N0 —4—e—— |
“ 0 5 101520 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 |
NODOS |
! :
Jigura F.9. Diferencia de alturas de los nodos de la cubicrta, entre ¢l andlisis lincal y ¢l no-lineal, cuando actia el
peso propio
DIFERENCIA DE TENSIONES: TppL - TppNL \
9 |
5 400 S , * - g
Zz 300 i
5 \
o 200 |
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B 100. i |
B0y o TroLAL |
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&
El -200 !
i 300 i %
a 0 15 30 45 60 75 90 105 120 135 150 ]
|
| ELEMENTOS |
i
Jigura F.10. Diferencia de tensiones en los cables, considerando ¢l andlisis lineal menos el no-lineal, cuando actda

¢l peso propio.
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| DIFERENCIA DE ALTURAS: Z 0°L - Z 0°NL

NODOS

o 800 __ ‘
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;‘ 4.00 |
; W 200 | f0Z0°(L-NL)
8 oo
I 2
B 200
i ]
L 00 ML R L]
0 5 1015 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 g
|
i
|
i

Sigura F11, Diferencia de alturas de los nodos de la cubicrta, entre ¢l andlisis fineal y el no-lineal, cuando actiia el
viento a 0°.

|
1‘
, TO(L-NL) 3 |

DIFERENCIA DE TENSION [£,4

BLEMENTOS

f
|
|
|
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Sigura F.12, Diferencia de tensiones en los cables, conslderando el andlisis lipeal menos el no-linedl, cusmdo actaa
¢l viento a 0°,
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DIFERENCIA DE ALTURAS: Z 20°L(original) -

Z20°L(modificado)

000 logale
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NQDOS

o Z20°L{ori-mod) ;

|

figura F.13 . Diferencia de alwras, entre las topologfas producidas por la accion del viento a 20°, sobre Ia red inicial
de cables y sobre la red modificada,

DIFERENCIA DE TENSIONES (K

45

*

60 75 980 105 120 135 150
ELEMENTOS

TENSIONES: T 20°L(orlginal), T 20°L(modificado)

w T 20°L(modi)

i)

Sigura F14. Tensiones en los cables con Ia accltn del viento a 20°, sobre la cublerta con todos los eables y sobre 1a
cubiertacon la red de cables modlficacta,
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DIFERENCIA DE TENSIONES: T20°L(original) -
T20°L(modificado)
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DIFERENCIA DE TENSION
(Kg)

Sigura F.I5 . Diferencia de tensiones. Tensiones en la red original, menos tensiones en la red moditicada, con ¢l
vicnto actuando a 20°.

DIFERENCIA DE ALTURAS (NO LINEAL): Zp -: 22,24, 26,
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Slgura 16, Diferencias entre las alturas producidas por la nccion del peso propio menos las alturas resultantes de
cada descarga del viento,

98



s

DIFERENCIA DE TENSIONES (NOLINEAL): Tp-:T2, T4 , T6

, T8, T10
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Sigura F. 17, Diferencia entre las tensiones praducidas por la accion del Peso propio nienos las tensiones producidas
en cada descarga del viento,
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Sgura F.18 . Diferencia entre fas alturas producidas por la primera carga del viento menos las alturas producidas por
cada carga posterior.
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DIFERENCIA DE TENSION
(Kg)

figura F.19.,
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DIFERENCIA DE TENSIONES (NO LINEAL): T1-:T3,T5, T7
,T9, T
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Diferencia entre las tensiones producidas por la primera carga del viento menos los tensiones

producidas por las cargas posteriores.

CONFIGURACION INICIAL
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Sfigura F.20.

[o 2]

Alturas correspondientes a la configuracion inicial de 1a cubierta, cuando actin solamente ¢l presfuerzo

inicial.
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DIFERENCIA DE ALTURAS : Zini-Zp

12.00

3 3
s CUTTTTTTTT#]
<1000 bl bbb e
W 6.00
K§4m_”w
& 200 | -f%
w ( 2
; E 0.00 Ql—Q__ :

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85
NODOS

i‘.Zini-’Z p‘ :

figura F.21.  Diferencia de Ins atturas correspondientes a la configuracion inicial menos las debidas a fa accion del

peso propio de la cubicrta.
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Sigura F.22. Diferencia de los alturas correspondientes a la configuracion resultante de la accidn del peso propio,

menos las correspondientes a la topologfa producida por el primer ciclo de carga del viento.
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Sigura F.23,
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Diferencia de las alturas de los nodos, producidas por la accién del peso propio, menos las producidas

por la Gitima descnrga del viento.
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Sigura .24,
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Diferencin de las alturas producidas por la accién de! peso propio menos fas producidas por fa dltima

carga def viento.



TENSION (NO LINEAL): Tp, T1
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Sigura F.25 . Tensiones producidas por la accion del peso propio y por la primera carga del viento.
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Sigura F.26. Tensiones producidas por la accién del peso propio y por la dltima descarga del viento.
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TENSION (NO LINEAL ) : Tp , T11
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Sigura F.27, Tensiones debidas a la accion del peso propio y al dltimo ciclo de carga del vieato.
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