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INTRODUCCION

El trabajo de tesis que se presenta, lo he realizado con mucho esmero y cuidado, tratando de
lograr un texto util y de apoyo para el curso de Disefio Estructural, que es impartido en la

Facultad de Ingenieria Civil, de la Universidad Villa Rica.

La base que se tomo como arranque para el desarrollo del trabajo, fueron los apuntes del
Ing. Oscar de Buen, desarrollados en la Facultad de Ingenieria de la UNAM asi como
apuntes que tome en clase en la Universidad Villa Rica. El programa de estudio

desarrollado es el Programa UNAM 1995.

Evidentemente uno de los aspectos fundamentales del disefio es el conocimiento de las
solicitaciones que actuan sobre las estructuras. Si este conocimiento es ignorado resultan
inutiles los refinamientos que pueden lograrse en el andlisis y dimensionamiento. Es por
esta razon que una gran parte del trabajo de tesis presentado se dedica al estudio de las

estructuras, las solicitaciones y la cuantificacioén de efectos sobre las mismas.

Al concebir la configuracion del edificio, el arquitecto influye, e incluso determina, los
tipos de sistemas resistentes que se pueden usar y aun, en un sentido amplio, la medida en
que seran efectuados. Si esta configuracion propuesta por el arquitecto es deficiente se
podria ocasionar un mal comportamiento estructural.

Ademas, muchos errores de ingenieria que ocasionan dafios graves o colapso, se originan

como fallas de configuracion.



El ingeniero estructural Henry Degenkolb enfatiza al destacar la importancia de la
configuracion, pero también reconoce que el disefio sismico no es mas que una de las
muchas influencias sobre la forma de la construccion: “Si en un principio se tiene una
configuracion deficiente, todo lo que el ingeniero puede hacer es poner un parche (mejorar
una solucion basicamente deficiente lo mejor posible). En cambio, si se empieza con una
buena configuracion y un esquema estructural razonable, incluso un ingeniero poco

brillante no perjudicara demasiado el comportamiento final”.

Una gran parte de la resistencia del edificio a fuerzas laterales esta dada por su planta
basica de distribucion, todo esto implica que tenga una buena forma, simetria y
distribucion, debido a que la etapa conceptual del Disefio Estructural contribuye de manera
mas significativa para el comportamiento 6ptimo de la estructura que la determinacion

exacta de la fuerzas especificadas por los reglamentos.

Quiero agradecer la ayuda del Ing. Jorge A. Miranda Moreno, para la realizacion de este
trabajo, gracias a su instruccion y valiosos consejos he logrado conocer un poco mejor la
disciplina del Disefio Estructural y tengo la esperanza que este trabajo sea de utilidad, para

mis compafieros estudiantes de la Facultan de Ingenieria Civil.



PROPOSITO Y ALCANCE

La realizacion de este trabajo tiene como propdsito principal, ofrecer un texto de consulta a
los estudiantes de 9° Semestre de la Facultad de Ingenieria Civil, en la Universidad Villa

Rica.

Lo que se pretende en este trabajo de tesis es desarrollar el sentido, la intuicion y el criterio
estructural del estudiante, haciéndole ver cuales son los aspectos basicos en la tomas de

decisiones durante el disefo de una estructura.

El tratamiento es general en el sentido de que las estructuras no se clasifican para su estudio

por los materiales que estén hechas si no por su funcion.

Los alcances de este trabajo de tesis solo se limitan los temas: Introduccién al Disefio
Estructural, Criterios de Estructuracion y Solicitaciones (Acciones) y Respuestas
Estructurales; los cuales son tratados solo a nivel licenciatura debido a que los temas son
tan amplios que se pueden salir del objetivo principal del trabajo y profundizar sobre los

temas seria parte de un tratado de Posgrado.



CAPITULO 1. INTRODUCCION AL DISENO ESTRUCTURAL.
1.1 Funcion de las estructuras.

El disefio estructural abarca las diversas actividades que desarrolla el proyectista para
determinar la forma, dimensiones y caracteristicas detalladas de una estructura, o sea de
aquella parte de la construccion que tiene como funcion absorber las solicitaciones que se

presentan durante las distintas etapas de su existencia.

El disefio estructural se encuentra inserto en el proceso mas general del proyecto de una
obra civil, en el cual se definen las caracteristicas que debe tener la construccion para
cumplir de manera adecuada las funciones que estd destinada a desempefiar. Un requisito
esencial que debe cumplir la construccién para que cumpla las funciones para la que fue
disefiada es que no sufra fallas o mal comportamiento debido a su incapacidad para soportar

las cargas que sobre ella se imponen.

Una construccion u obra puede concebirse como un sistema, entendiéndose por sistema
como un conjunto de subsistemas y elementos que se combinan en forma ordenada para

cumplir con una determinada funcion.



Un edificio, por ejemplo, esta integrado por varios subsistemas: el de los elementos
arquitectonicos para encerrar espacios, el estructural, las instalaciones eléctricas, las
sanitarias, las de acondicionamiento de aire, los elevadores, entre otras muchas. Todos estos
subsistemas interactian de modo que en su disefio debe de tenerse en cuenta la relacion que

existe entre ellos, por separado, conduzca a la solucién Optima para el edificio en su

totalidad. (Ref. 1)

Con esto llegamos a que la funcién de una estructura es absorber las solicitaciones que se
derivan del funcionamiento de la construccion. Representado en la Figura 1.1 el mecanismo

de accion-respuesta. (Ref. 1)

ACCIONES
Carga Carga . .
Viva Muerta Sismo Hundimiento
ESTRUCTURA
Flecha Esfuerzo Agrietamiento Darno
RESPUESTA

Fig. 1.1 Representacion esquematica del mecanismo accién-respuesta.



1.2 Criterios de analisis y dimensionamiento.

El disefio es un proceso creativo mediante el cual se definen las caracteristicas de un
sistema de manera que cumpla en forma Optima con sus objetivos. El objetivo de un
sistema estructural es resistir las fuerzas a las que van a estar sometido, sin colapso o mal
comportamiento. Las soluciones estructurales estan sujetas restricciones que surgen de la
interaccion con otros aspectos del proyecto a las limitaciones generales de costo y tiempo
de ejecucion.

Podra lograrse que una estructura mal ideada cumpla con requisitos de estabilidad, pero
seguramente se tratard de una solucidon antiecondmica o antifuncional. Esta parte creativa
del proceso no esta divorciada del conocimiento de la teoria estructural. La posibilidad de
intuir un sistema estructural eficiente es resultado de la asimilaciéon de conocimientos
tedricos y de la experiencia adquirida en el ejercicio del proceso de disefio y en la
observacion del comportamiento de las estructuras. Lo que comunmente se denomina buen
criterio estructural no esta basado solo en la intuicidon y en la préctica, sino que también
debe estar apoyado en sélidos conocimientos teoricos.

Cualquier intento de clasificacion o subdivision del proceso de disefio resulta hasta cierto
punto arbitrario. Sin embargo, es util para entender su esencia, considerar tres aspectos

fundamentales: la estructuracion, el andlisis y el dimensionamiento. (Ref. 1)

Estructuracion. En esta parte del proceso se determina los materiales de los que va estar
constituida la estructura, la forma global, el arreglo de sus elementos constitutivos y sus
dimensiones y caracteristicas mas esenciales. En esta etapa es donde desempefiaran un

papel preponderante la creatividad y el criterio.

Analisis. Se incluye bajo esta denominacion las actividades que llevan a la determinacion
de la respuesta de la estructura ante diferentes acciones exteriores que pueden afectarla.

Para esta determinacion se requiere lo siguiente:



a) Modelar la estructura, o sea idealizar la estructura real por medio de modelo
Tedrico factible de ser analizado con los procedimientos de calculo disponibles.
La modelizacion incluye la definicion de diversas propiedades de los elementos
que componen al modelo. Esto implica la recoleccion de diversos datos y la
suposicion de otras caracteristicas, como son las propiedades elasticas de los
materiales, incluyendo el suelo de cimentacion, y las propiedades geométricas de
las distintas secciones. Todos los valores supuestos en la etapa inicial del
procedimiento se pueden ir modificando e irse refinando a medida que se

obtienen los resultados del analisis.

b) Determinar las acciones de disefio. En muchas situaciones las cargas y otros
agentes que introducen esfuerzos en la estructura estan definidos por los cédigos
y es obligacion del proyectista sujetarse a ellos. Es frecuente, sin embargo, que
quede como responsabilidad del proyectista la determinacion del valor de disefio
de alguna carga, o al menos la obtencion de datos ambientales locales que definen

la accidn de disefio.

c¢) Determinar los efectos de las acciones de diseiio en el modelo de estructura
elegido. En esta etapa, que constituye el analisis propiamente dicho, se
determinan la fuerzas internas (momentos flexionantes y de torsion, fuerzas
axiales y cortantes), asi como las flechas y deformaciones de la estructura. Los

métodos de andlisis suponen en general un comportamiento eldstico-lineal.

Dimensionamiento. En esta etapa se define en detalle a la estructura y se revisa si cumple
los requisitos de seguridad adoptados, Ademas, se elaboran los planos y especificaciones de
construccion de la estructura. Nuevamente, estas actividades estan con frecuencia muy
ligadas a la aplicaciéon de uno o mas codigos que rigen el disefio de la estructura en
cuestion. Los codigos y procedimientos son peculiares del material y sistemas de
construccion elegido, lo que constituye un aspecto general son los criterios de seguridad y

la estructura de los procedimientos de disefo.
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El haber distinguido en el proceso de disefio tres partes que indican una secuencia logica,

nos debe llevar a pensar que en el disefio se sigue un proceso unidireccional en el que

primero se imagina la estructura, luego se analiza y finalmente se dimensiona. El proceso

real es mucho mas complejo e iterativo; implica pasar varias veces por cada etapa a medida

que la estructura evoluciona hacia su forma final.

El anélisis de la secuencia temporal con que se realiza el disefio de una estructura permite

distinguir las fases siguientes:

Planteamiento de soluciones preliminares. Se requiere primero una definicion
clara de las funciones que debe cumplir la estructura y de las restricciones que
impone el entorno fisico y de las que fijan otros aspectos del proyecto. Es necesario
tener datos al menos preliminares sobre condiciones ambientales requisitos de
proyecto. En esta parte es donde se juega un papel esencial del criterio del
proyectista estructural.

Evaluacion de soluciones preliminares. Se realiza las actividades que constituyen
las etapas del proceso de disefio estructural, pero a un nivel tosco que se denomina
comunmente como “predisefio”, en el cual se pretende definir las caracteristicas
esenciales de la estructura en diversas alternativas, con el fin de identificar posibles
problemas en su adopcidon y principalmente, de poder cuantificar sus partes y llegar
a una estimacion de los costos de las diversas soluciones. La eleccion de la opcion
mas conveniente no se basara solamente en una comparacion de los costos de la
estructura en cada caso; hay que considerar también la eficiencia con la que ésta se
adapta a los materiales necesarios, la rapidez y grado de dificultad de las técnicas
de construccién involucradas, los problemas relacionados con el mantenimiento, el
aspecto estético de la solucion y, en obras de gran importancia, también diversos
factores de tipo socioeconémico, como la disponibilidad de recursos nacionales y la

contribucion a la generacion de empleos.
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Diseiio detallado. Una vez seleccionada la opcion mas adecuada, se procede a
definirla hasta su detalle, realizando de manera refinada todas las etapas del
proceso; aun aqui es necesario con frecuencia recorrer mas de una vez las diversas
etapas, ya que algunas caracteristicas que se habian supuesto inicialmente pueden
tener que modificarse por los resultados del dimensionamiento y hacer que repita
total o parcialmente el analisis.

Transferencia de resultados del disefio. No basta con haber realizado un disefio
satisfactorio; es necesario que sus resultados sean transmitidos a los constructores,
en forma clara y completa; esto se hace a través de los planos estructurales. La
elaboracion de planos que incluyan no solo las caracteristicas fundamentales de la
estructura, sino la solucién de los menores detalles, la especificacion de los
materiales y procedimientos y la elaboracion de una memoria de calculos que
facilite la implantacion de cualquier cambio que resulte necesario por la ocurrencia
de condiciones no previstas en el diseflo, son partes esenciales del proyecto.
Supervision. Puede parecer injustificado considerar la supervison de la obra como
una fase del proceso del disefio. Su inclusion tiene como objetivo destacar la
importancia de que las personas responsables del proyecto estructural compruebe
que se esté interpretando correctamente su disefo, y sobre todo, que puedan resolver
los cambios y adaptaciones que se presentan en mayor o menor grado en todas las
obras, de manera que éstos no alteren la seguridad de la estructura y sean

congruentes con los criterios de calculo adaptados.
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1.2.1. Métodos de analisis y dimensionamiento de estructuras.

El empleo de modelos para el disefio de estructuras es evidentemente un procedimiento
costoso cuya aplicacion se justifica s6lo en determinadas circunstancias. En general se

recurren a métodos analiticos. (Ref. 1)

Método de los esfuerzos de trabajo.- Consiste esencialmente en el proceso siguiente; las
acciones internas (cargas axiales, momentos, fuerzas cortantes y torsiones) inducidas en los
distintos elementos de la estructura por las solicitaciones de servicio que actiian sobre estas
se calculan por medio de analisis elastico. Se calculan después los esfuerzos producidos en
las distintas secciones por las acciones internas, por métodos basados también en hipotesis
eléasticas. Los esfuerzos de trabajo asi calculados, deben mantenerse por debajo de ciertos
esfuerzos permisibles que se consideran aceptables. El método es razonable en estructuras

de materiales con un comportamiento esencialmente eléstico.

fi<fp
Donde:

fr- Esfuerzo de trabajo

fp. Esfuerzo permisible

Método plastico o de resistencia ultima.- Segiin este enfoque, las acciones internas que
las solicitaciones externas producen sobre las estructuras se determinan por medio de un
analisis elastico, como en el caso anterior. Los elementos de la estructura se dimensionan
de tal manera que su resistencia a las diversas acciones de trabajo a las que pueden estar
sujetas, sea igual a dichas acciones multiplicadas por un factor de carga, de acuerdo con el
grado de seguridad deseado o especificado. En su mayoria, los reglamentos
contemporaneos de concreto reforzado se basan en criterios de este tipo. Los criterios de
resistencia ultima permiten tener una idea bastante correcta de la seguridad a la falla de las

secciones de una estructura tomada individualmente.
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ZYi Qi S(PRn
Donde:

Qi-  Efecto de la carga i
y - Factor de incremento de carga que debe ser mayor a 1;
R, - Resistencia nominal del material;

¢- Factor de resistencia que debe ser menor a 1.
El dimensionamiento plastico no requiere el uso de modulo de elasticidad, eliminandose las
incertidumbre que se derivan de la gran variabilidad de este pardmetro en el concreto

reforzado.

El proceso de disefio estructural se resume en la Figura 1.2.



EL FROCESO [EL DISERO

ESTRUCTURACION

ESTRUCTURAL
ANALISIS DEMENSIONAMIFNTO
or L DETFEMINAR LAS CUAFLA PLANDS ¥
LOs DEL4 CARGAS DT CONLOS FSPPCTFICACIONTS
ELFAINTOS ESTRUCTURA DIEF%0 REQUILITOS
CONSTITUTIVO S CARGAS DT DISERO DE SEGURIDAD
¥ SERVICIO
CARGAS CARGAS CARCAS
ACCIDENTALFS MUERTAS VIVAS
FUERLAS INTERNAS
EN LAS BARRAS
VIENTO | | STEAID | |m1.m1 on
MOMFNTOS MOLENTOS FUERZAS FUERIAS
DEFORMACTONES FLEXIONANTES TORSIONANTES AXIALES CORTANTES

Fig. 1.2 Organigrama del Proceso del Disefio Estructural.
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1.3 Condiciones de servicio y limites tolerables.

Para garantizar que una estructura tenga un comportamiento aceptable bajo condiciones de
servicio, se comparan los valores de las respuestas (deformacidn, agrietamiento,
durabilidad, vibracion), correspondientes a las acciones estimadas, con ciertos limites
preestablecidos que la experiencia ha indicado que son satisfactorios para el tipo de
estructuras de que se trata. El problema es mas dificil que valuar la resistencia, ya que las
deformaciones y el agrietamiento son funcion de las acciones reales que obran en la
estructura, de la historia de carga y de todas aquellas variables que influyen en el
comportamiento. El establecer limites razonables para las deformaciones y el agrietamiento
para distintos tipos de estructuras es un problema mas complejo que establecer un factor de
seguridad razonable. Hasta la fecha, la mejor herramienta que posee el disefiador para
establecer limites de tolerancia es su experiencia con estructuras semejantes, actuando bajo
condiciones similares.

Se llama estado limite de una estructura a cualquier etapa de su comportamiento a partir de
la cual su respuesta se considera inaceptables distinguen dos tipos de estados limite (Ver

figuras 1.3y 1.4).

INACEFTAELE
i

ADECTUADA

| ) RESPUESTA

ESTADODLIMITE

Fig. 1.3 Respuesta y Estado limite de una estructura.

Aquellos relacionados con la seguridad, se denominan estados limite de falla y
corresponden a situaciones en las que la estructura sufre una falla total o parcial, o
simplemente presenta dafios que afectan su capacidad para resistir nuevas acciones. La falla
de una seccion por cortante, flexion, torsion, carga axial o cualquier combinacion de esos

efectos, que llamaremos fuerzas internas, constituye un estado limite de falla, asi como la
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inestabilidad o falta de equilibrio global de la estructura, el pandeo de uno de sus

miembros, el pandeo local de una seccion y la falla por fatiga.

El otro tipo de estado limite se relaciona con aquellas situaciones que, aun sin poner en

juego la seguridad de la estructura, afectan el correcto funcionamiento de la construccion.

Estos se denominan estados limite de servicio y comprenden las deflexiones,

agrietamientos y vibraciones excesivas, asi como el dafo en elementos no estructurales de

la construccion.

ESTADOS LINITES DE FAITA «

COLAFSO
INESTABILIDAD
FATIGA

DANO IRREVERSIELE

ESTADMOS LIMITES DE SERVICIO

ESTRUCTURA

Debe disefiarse para

FLECHAS
DESPLAIAMIENTOS
- HORIZONTALES
- VERTICALES
VIBRACIONES
AGRIETANMIENTOS

Tener seguridad contra la aparicion

ESTADOLIMITE DE FATL A

Como cualguier sitnacion que
Corresponda al agetamiente de
La capacidad de carga de la
Estructura, o al hecho de que
Ocurran dafios irreversibles.

Debe divefiarse para

ESTADO LIMITE DE SERVICTO

Como la ocurrencia de
Dwesplaza mientos, agrietamientos,
Vibraciones o darios que afecten
El correcte funcmamiente de la

Estructura, pere que no perjudiguen
Su capacidad para resistir las cargas

Fig. 1.4 Estados limite y su definicion.
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CAPITULO 2. CRITERIOS DE ESTRUCTURACION.

2.1 Conceptos de estructuracion.

Una estructura es solo una parte de los sistemas que conforman una construccion,
recuérdese que generalmente la finalidad del proyecto no es la estructura en si, el uso que

se le dé sera el objetivo final, ya sea una vivienda, almacenaje, transporte, etc.

El primer criterio que se debe tener en cuenta al proyectar una estructura es la forma

arquitectonica o funcional.

Al proyectar deben tenerse en cuenta que una estructura de cumplir con los siguientes

requisitos:

- Ser segura
- Econdmica
- Estética

- Durable

- Facilmente construible
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Es evidente que la configuracion estructural queda en buena parte definida por el proyecto
arquitectonico. Es por ello que en esta etapa es esencial la interaccion entre el responsable
del proyecto arquitectonico y el del proyecto estructural. El segundo debe hacer consistente
al primero de las necesidades minimas de rigidez, resistencia y regularidad que requiere
la estructura y de las consecuencias que tienen algunas decisiones arquitectonicas en el

comportamiento estructural.

2.2 Influencia de la forma en los efectos de las acciones.

2.2.1 Peso de la estructura.

Reconociendo que las fuerzas de inercia son proporcionales a la masa y, en consecuencia,
el peso del edificio, debe procurarse que éste sea lo mas ligero posible. Una parte
importante del peso de la construccion proviene de los revestimientos y de los elementos

divisorios no estructurales. Es alli donde méas facilmente se puede lograr esas reducciones.

Hay que procurar que el peso del edificio esté distribuido simétricamente en la planta de
cada piso del edificio ya que una posicién fuertemente asimétrica generaria vibraciones

torsionales.

Considerando que las aceleraciones introducidas en el edificio crecen con la altura, es
importante evitar masas excesivas en las partes altas del edificio. Es por eso que en el
proyecto arquitectonico conviene ubicar en los pisos mas bajos donde se provén mayores
concentraciones de pesos (tales como archivos y bovedas) y evitar los apéndices pesados en
la punta del edificio. (Ref. 2). En la Figura 2.1 se presentan dos condiciones estructurales
que se deben evitar dentro de lo posible como son la concentracién de masas en las azoteas

y la distribucion asimétrica de cargas.
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a) Concentracion de masas pisos superiores b) Distribucion asimétrica de cargas

Fig. 2.1 Distribuciones indeseables del peso del edificio.

2.2.2 Forma en planta.

Algunos aspectos de la forma en planta propician una respuesta sismica poco conveniente y
deben evitarse. Entre estos aspectos lo principal es la asimetria de la planta, la que tiende a

provocar vibraciones torsionales; por ello deben evitarse las formas como en la Fig. 2.2.

(Ref. 2)

Fig. 2.2. Formas asimétricas en planta que son indeseables por tender a producir vibracién
torsional.
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Aunque es factible eliminar o minimizar la vibracion torsional mediante una distribucion de
elementos resistentes que hagan conducir el baricentro de masa con el centro de torsion,
con frecuencia esto implica concentraciones de fuerzas en ciertas zonas de la planta y
vibraciones locales que son dificiles de cuantificar. Otro posible remedio es para los
problemas de plantas asimétricas es la subdivision en cuerpos independientes y regulares
mediante juntas de construccion. Otra forma de remediar los problemas de la asimetria de
la planta es mediante elementos estructurales exteriores que liguen las distintas partes del
edificio y que lo vuelvan mas simétrico como en la Fig. 2.3. (Ref. 2)

A

|

Viga de
liga

Fig. 2.3 Posibles remedios para eliminar los problemas de plantas asimétricas.

Otro aspecto que hay que evitar en la planta es la presencia de alas muy alargada como los
de la Figura 2.4. Esto tiende a producir que las alas vibren en direcciones diferentes, con lo
que se producen fuertes concentraciones de solicitaciones en las esquinas interiores de la

planta como en la Figura 2.3. (Ref. 2)

Zona de
“concentracion

i

i

Fig. 2.4 Vibracion en direcciones diferentes de alas de edificios.
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Evitar % > 1.0

Fig. 2.5 Plantas de edificios con alas muy alargadas.

Para remediar estos problemas se puede recurrir nuevamente a la subdivision de la planta
en cuerpos independientes y cortos o debe proporcionarse gran rigidez a los extremos de las

alas y reforzar cuidadosamente las esquinas interiores como se muestra en la Fig. 2.6. (Ref.

2)

Refuerzo
5 ern esqguinas

a) Separacion con juntas sismicas. b) Rigidizacion de los extremos de las
alas y en las esquinas entrantes.

Fig. 2.6 Remedios para edificios con alas muy largas.

También es recomendable procurar que las plantas no sean muy alargadas. Mientras mayor
es la longitud, mayor es la probabilidad de que actiien sobre su base movimientos que
difieran en un extremo y otro de la planta, pero el problema principal de las plantas muy
alargadas es que la flexibilidad del sistema de piso puede provocar vibraciones importantes
en planta, las que incrementan sustancialmente las solicitaciones en la parte central del

edificio (Ver Figura 2.7). (Ref. 2)
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Deben evitarse por lo tanto, situaciones como las indicadas a continuacion en Figura 2.8, y
en caso de que no sea posible, también se pueden utilizar algunos de los siguientes

remedios como en la Figura 2.9. (Ref. 2)

a) Movimiento diferente del suelo en b) Deformacion de la planta de la estructura.
Distintos apoyos.

Fig. 2.7 Problemas en estructuras muy alargadas en planta.

F
a
B P A &
A
Evitar: —-—f— >4
) A Area vano
Evitar — > 1;—————>0.25
a Area planta

Fig. 2.8 Limites recomendados para los lados de la planta de un edificio.

d ) Separacion con - =
juntas sismicas. 4
L = o L
E E L] = B L
b ) Distribucion uniforme de elementos ¢ )}* Reforzar zonas débiles,
resistentes transversales y sistema en particular las esquinas.

de piso rigido en planta.

Fig. 2.9 Posibles remedios para plantas muy alargadas.
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En la mayoria de las recomendaciones sobre la correcta configuracion de las estructuras se
desaconsejan las plantas con esquinas entrantes como se ilustra en la Fig. 2.10. El problema
no es muy grave, a menos que las alas sean muy largas, pero, como principio debe buscarse
siempre que la planta sea lo mas compacta posible, para evitar la concentracion de

esfuerzos en las esquinas entrantes.

Fig. 2.10 Plantas con esquinas entrantes (indeseables).

2.2.3 Forma en elevacion.

La sencillez, regularidad y simetria son deseables también en la elevacion para evitar que
produzcan concentraciones de esfuerzos en ciertos pisos o amplificaciones de la vibracion
en las partes superiores de la estructura.

En la Figura 2.11 se observan algunas reducciones bruscas en el tamafio de a planta de los

pisos superiores, las que son indeseables por las razones antes citadas. (Ref. 2)

Si h/H>1/5 Si R/H>1/5
a+a, iy
e >0.2 i v > 0.5
I Zona de amplificacién
i de la vibracion
| P -
H" a g as ‘ I Zona de
i i H concentracién »n
| i de esfuerzos
h |
| 1 ‘
1 ¥ hy
f= A -]

Fig. 2.11 Reducciones bruscas indeseables de las dimensiones de la planta en pisos superiores
de edificios.
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Conviene evitarlas y seguir las precauciones indicadas a continuacion (Ver Figura 2.12).

a) Forma prismatica. b) Reduccion Gradual. ¢) Rigidizacion de zona superior.

Fig. 2.12 Posibles remedios a la reduccion en elevacion.

Particularmente criticas son las reducciones bruscas en la parte superior del edificio, donde
el cambio drastico de rigidez tiende a producir el fendmeno del “chicoteo” con gran
amplificacion de vibracion en la punta. (Ref. 2)

La esbeltez excesiva de la construccion puede provocar problemas de volteo, de
inestabilidad y de transmision de cargas elevadas a la cimentacion y al subsuelo. Todos
estos problemas se pueden manejar mediante anélisis dindmicos refinados de la estructura y
cuidando de proporcionar una elevada rigidez lateral en la direccion mas esbelta del
edificio y de recurrir a una cimentacion rigida.

Sin embargo, conviene mantener lo mas compacta posible la forma del edificio en
elevacion. Las Normas Sismicas del Reglamento de las Construcciones del Distrito Federal
(RCDF) permiten considerar la estructura como regular, solo si su relacion de esbeltez no
excede de 2.5. La mayoria de las recomendaciones de estructuracion aconsejan que la

relacion de esbeltez sea menor de cuatro como se muestra en la Fig. 2.13. (Ref. 2)

_____1/1 [

Segiin las normas del DLF,
si H/A > 2.5 laestructura no se
considera regular

H No conviene exceder H/A >4

Fig. 2.13 Limitaciones a la esbeltez del edificio.
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2.2.4 Separacion entre edificios adyacentes.

Al ubicar la posicion exacta del edificio dentro del terreno correspondiente, es importante
guardar una separacion que sea suficiente con respecto a edificios adyacentes, para evitar

que los distintos cuerpos se golpeen al vibrar fuera de fase durante un sismo.

El dafio puede ser particularmente grave cuando los pisos de los cuerpos adyacentes no
coinciden en las mismas alturas, de manera que durante la vibracion las losas de piso de un

edificio pueden golpear a media altura las columnas del otro.

Diversas recomendaciones proponen una separacion minima entre edificios de un
centésimo de altura del punto mas alto de posible contacto. Las Normas del RCDF
establecen un requisito mas estricto (Ver Fig.2.14), especialmente en edificios sobre terreno
blando donde la rotacion de la base puede incrementar significativamente el

desplazamiento en la punta. (Ref. 2)

El problema es critico para edificios existentes que han mostrado ya tener problemas de
choques. Se puede en estos casos rigidizar los edificios para limitar sus movimientos
laterales, ligarlos para que vibren en fase, o colocar entre ellos dispositivos que amortigiien

el impacto. (Ref. 2)

51 = 2aH, §p = 2afd 5
s = oFH ot = 0.012 terreno blando
o = 0.007 terreno firme S
| -

| 4
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a) Separacion en colindancias. b) Separacion de cuerpos del mismo conjunto.

Fig. 2.14 Separacion entre edificios adyacentes para evitar choques (Requisitos de las Normas
del RCDF).
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2.3 Materiales estructurales.

Las caracteristicas que hacen que un material sea adecuado para cumplir funciones

estructurales se relacionan con sus propiedades mecanicas y con su costo, principalmente.

Comunmente, el material debe cumplir dentro de la construccidon funciones adicionales a
las puramente estructurales. La estructura no suele ser un mero esqueleto resistente
recubierto y protegido por otros componentes que tienen la funcién de formar una envoltura
externa y de subdividir los espacios. Frecuentemente la estructura misma debe cumplir
parcialmente estas funciones, por lo que el material que la compone debe tener, ademas de
caracteristicas estructurales adecuadas, propiedades de impermeabilidad y durabilidad ante

la intemperie, de aislamiento térmico y acustico, y de resistencia al fuego.

Obviamente, no existe un material estructural optimo; los materiales tienen sus curvas
esfuerzo-deformacion, funciones estructurales y propiedades no estructurales que son

deseables para una situacion especifica.

Las propiedades estructurales de un material se definen de forma rigurosa por medio de sus
leyes constitutivas, o sea del conjunto de ecuaciones que describen el estado de
deformaciones que se presenta en el material ante cada posible estado de esfuerzos, asi
como los estados que corresponden a condiciones de falla.

De una manera mas sencilla las principales propiedades de un material pueden
representarse mediante curvas esfuerzo-deformacion obtenidas de ensayes estdndar ante
condiciones uniaxiales de esfuerzos (de compresion y tension). Se ignoran en estos ensayes,
efectos como los de la velocidad y permanencia de la carga, las repeticiones y alteraciones
de esfuerzos y los estados multiaxiales de esfuerzos.

A pesar de estas limitaciones, las curvas esfuerzo-deformacion (Fig. 2.15) en tension y
compresion, recabadas de ensayes en condiciones estandar, proporcionan una informacién

relevante acerca del comportamiento de un material. (Ref. 1)
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Fig. 2.15 Curva tipica Esfuerzo-Deformacion de un material estructural.

2.3.1 Principales materiales estructurales.

La gama de materiales que pueden llegar a emplearse con fines estructurales es muy

amplia. Aqui se destacaran algunas peculiaridades del comportamiento estructural de los

materiales mas comunmente usados, tomando como base los aspectos senalados

anteriormente.

a) Materiales Pétreos.

Son de procedencia natural o artificial.

Se caracterizan por tener resistencia y modulo de elasticidad en compresion
relativamente altos y por una baja resistencia a la tension.

La falla es de caracter fragil, tanto en compresion como en tension.

Las propiedades mecanicas de la piedra natural tienen variaciones muy elevadas por
la diversidad de las condiciones geoldgicas del lugar de la formacion de las rocas

correspondientes. (Ref. 1)

HILCS At CUIMR REETRIGANLS
EL PARD DEL WURD i B PLOWG

Fig. 2.16 Cimentacion a base de materiales pétreos.
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b) Mamposteria.

Material formado por un conjunto de piedras naturales o artificiales unidas o
sobrepuestas.

Las zonas de contacto entre piezas constituyen planos de debilidad para la
transmision de esfuerzos de tension y cortante.

Las piezas pueden tener gran variedad de formas y de materiales constitutivos; entre
las mas comunes estan el ladrillo macizo o hueco de barro fabricado de manera
artesanal o industrializado, el bloque hueco de concreto y el ladrillo macizo del
mismo material.

El mejor aprovechamiento de la mamposteria para fines estructurales se tiene en
elementos masivos que estan sometidos a esfuerzos de compresion, como son los

muros y los arcos. (Ref. 1)
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150 extruido /
B
/
100 |- /
7
n /
Tadbri
-/ FECCI!?)(;:IQD
50 |- /
./ ,—’ LS———TT7
- 4,
/ -~ --——Blogue de concreto
0 I L 1
o 2 4

£,({0/00)

Fig. 2.17 Curvas tipicas Esfuerzo-Deformacion para mamposteria.
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Fig. 2.18 Curvas Esfuerzo-Deformacion para Diferentes tipos de Mamposterias.

dala en pretiles
= 500 mm

= castillos en
W1 pretiles
] losa
a m
Lo~
= o
§ o
H
~
R
dala en todo
exirema de murg refuerzo en el
y a una distancia perimetro de
no mayorde 3 m aberiuras

castillos en interseccidn
de muros

¥
_FJ';1DDmm

casiillos en
extremos de muroes
& intersecciones

LIp

separacion . {4 m

PLANTA de castillos™ |1.5H

Fig. 2.19 Ejemplo de estructuracion a base de mamposteria.
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¢) Concreto Reforzado.

- Es el mas popular y desarrollado de estos materiales, ya que aprovecha en forma
muy eficiente las caracteristicas de buena resistencia en compresion, durabilidad,
resistencia al fuego y moldeabilidad del concreto, junto con las de alta resistencia en
tension y ductilidad del acero, para formar un material compuesto que reune muchas
ventajas de ambos materiales.

- Manejando de manera adecuada la posicion y cuantia de refuerzo, se puede lograr
un comportamiento notablemente ductil en elementos sujetos a flexion.

- Por su moldeabilidad, el concreto se presta a tomar las formas mas adecuadas para
el funcionamiento estructural requerido y, debido a la libertad con que se puede
colocar el refuerzo en diferentes cantidades y posiciones, es posible lograr que cada
porcion de la estructura tenga la resistencia necesaria para las fuerzas internas que
se presentan.

- Las dimensiones generalmente robustas de las secciones y el peso volumétrico
relativamente alto del concreto hacen que el peso propio sea una accion
preponderante en el disefio de las estructuras de este material y en el de las
cimentaciones que las soportan.

- Mediante una dosificacion adecuada de los ingredientes, puede proporcionarse la
resistencia a compresion mas conveniente para la funcidén estructural que debe
cumplirse.

- La curva esfuerzo-deformaciéon se vuelve mas fragil a medida que aumenta la
resistencia Figura 2.20.

- También existe el concreto presforzado, que consiste en inducir esfuerzos de
compresion en las zonas de concreto que van a trabajar a tension y asi lograr que
bajo condiciones normales de operacion, se eliminen o se reduzcan los esfuerzos de

tension en el concreto y, por lo tanto, no se produzca agrietamiento. (Ref. 1)
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Fig. 2.20 Relacion Esfuerzo- Deformacion de concretos de diferente resistencia.
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Fig. 2.21 Ejemplo de estructuracion a base de concreto.

d) Madera.

- Tiene caracteristicas muy convenientes para su uso como material estructural y
como tal se ha empleado desde el inicio de la civilizacion.

- Al contrario de los otros materiales estructurales, tiene resistencia a tension superior
a la compresion, aunque esta ultima es también aceptablemente elevada.

- Su buena resistencia su ligereza y su caridcter de material natural renovable
constituyen las principales cualidades de la madera para su empleo como material

estructural.
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Su comportamiento es relativamente fragil en tension y relativamente ductil en
compresion.

El material es fuertemente anisotrépico, ya que su resistencia es notablemente
mayor en la direccion de las fibras que en las ortogonales a ésta.

El problema de la anisotropia se reduce en la madera contrachapada en que se
forman placas de distinto espesor pegando hojas delgadas con las fibras orientadas
en direcciones alternadas en cada capa.

Sus inconvenientes principales son la poca durabilidad en ambientes agresivos, que
pueden ser subsanada con un tratamiento apropiado, y la susceptibilidad al fuego,
que pueden solo reducirse parcialmente con tratamientos retardantes y mas
efectivamente recubriéndola con recubrimientos incombustibles.

Las dimensiones y formas geometrias disponibles son limitadas por el tamafo de los
troncos.

Las propiedades estructurales de la madera son muy variables segin la especie y
segun los defectos que puede presentar una pieza dada.

En algunos paises el uso estructural de la madera es muy difundido y se cuenta con

una clasificacion estructural confiable. (Ref. 1)

Eje longitudinal

Eje tangencial

Eje Radial
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Tension Tension

- -
Deformacion (£) Deformacidn (£)
Compresidén

Compresion

fa) Carga paralela alaVeta (v Carga perpendicular a laVeta

Fig. 2.22 Curva Esfuerzo-Deformacion de la madera.
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Fig. 2.23 Ejemplo de estructuracion a base de madera.

Acero.

De los materiales cominmente usados para fines estructurales es el que tiene
mejores propiedades de resistencia, rigidez y ductilidad.

Su eficiencia estructural es ademds alta debido a que pueden fabricarse secciones
con la forma mas adecuada para resistir la flexion, compresion u otra de
solicitacion.

Las resistencias de tension y compresion son practicamente idénticas y pueden
hacerse variar dentro un intervalo bastante amplio modificando la composicion
quimica o mediante trabajo en frio.

Hay que tomar en cuenta que a medida que se incrementa la resistencia del acero se
reduce su ductilidad y pero no varia el modulo de elasticidad, debido a esto se
vuelven mas criticos los problemas de pandeo local de las secciones y global del los
elementos.

La continuidad entre los distintos componentes de la estructura no es tan facil de
lograr como en el concreto reforzado, y el disefio de las juntas, soldadas o
atornilladas en la actualidad, requiere de especial cuidado para que sean capaces de

transmitir las solicitaciones que implica su funcionamiento estructural.
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Por ser material de produccién industrializada y controlada, las propiedades
estructurales del acero tienen generalmente poca variabilidad.

Otra ventaja del acero es que su comportamiento es perfectamente lineal y elastico
hasta la fluencia, lo que hace mas facilmente predecible la respuesta de las
estructuras de este material.

La alta ductilidad del material permite redistribuir concentraciones de esfuerzos.

(Ref. 1)
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Fig. 2.24 Curvas de Esfuerzo-Deformacion del acero (diferentes grados).

Fig. 2.25 Ejemplo de estructuracion a base de acero.
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2.4 Elementos estructurales basicos.
2.4.1 Elementos lineales.

Los elementos mas sencillos que pueden identificarse en una estructura son aquellos que se
modelan como lineas, dsea que tienen una de sus dimensiones mucho mayor que las otras

dos. (Ref. 1)

Cables.- Comunmente usados para resistir fuerzas de tension (Ver Fig. 2.26).

Carga de
peso propio

Fig. 2.26 Representacion idealizada de un cable.

Columnas.- Normalmente usadas para resistir cargas de compresion axial (Ver Fig. 2.27).

Fig. 2.27 Representacion de una columna cargada axialmente.

Arcos.- El equivalente del cable colgante para esfuerzos de compresion ya que en
diferencia del cable los arcos transmiten las cargas a los apoyos en compresion pura (Ver

Fig. 2.28).
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Parabola

Funicular y eje
del arco

Fig. 2.28 Representacion de un arco.

Vigas.- Las barras que estas cargadas normales a sus ejes se les denomina vigas, aunque
este nombre se le asigna comunmente solo cuando la barra es horizontal. Una viga resiste y

transmite a sus apoyos la carga por medio de flexion y cortante (Ver Fig. 2.29).

Fig. 2.29 Representacion de una viga transmitiendo su carga a los apoyos.

2.4.2 Elementos planos.

Un grupo importante de elementos estructurales basicos se caracteriza por tener una
dimension muy pequeia con respecto a las otras dos o una superficie media plana.
Estos elementos se identifican con el nombre de placas, aunque adquieren nombres mas

especificos segun la funcion estructural principal que desempefien. (Ref- 1)

a) Placa en una direccion.- Una placa apoyada solamente en dos de sus bordes en una
misma direccién (Ver Fig. 2.30), funciona esencialmente como una viga ancha, ya que

transmite la carga a sus apoyos por medio de flexion en una sola direccion.
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Fig. 2.30 Placa en una direccién.

b) Placa apoyada en dos direcciones.- La placa sobre apoyos rigidos en todo su perimetro
se flexiona con doble curvatura y su comportamiento puede visualizarse considerando que

una fraccion de la carga se transmite por flexion en una direccion y el resto por flexioén en

otra. (Ver Fig. 2.31).
-
ﬁ

N

Fig. 2.31 Placa apoyada en dos direcciones.

¢) Placa sobre apoyos flexibles.- La placa sobre apoyos flexibles (Ver Fig. 2.32) se
flexionan también en dos direcciones, por lo consiguiente la carga debe ser resistida por

flexion en direccion “x” como en direccion “y”, ya sea por la losa misma o por los

elementos de apoyo.

Fig. 2.32 Placa sobre apoyos flexibles.
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d) Placa sobre apoyos puntuales.- En el caso de la placa apoyada sobre columnas, el total

de la carga produce flexion en direccion “x” y en direccion “y”. Fig. 2.33.

Fig. 2.33 Placa sobre apoyos puntales.

e) Placa sobre apoyos puntuales con vigas idealizadas.- En este caso las franjas se
encuentran sobre las columnas pueden visualizarse como vigas que toman la mayor parte

de la flexion. (Ver Fig. 2.34).

Fig. 2.34 Placa sobre apoyos puntuales con vigas idealizadas.

f) El muro, o pared.- Es una placa vertical en que predominan generalmente las cargas
verticales que estas distribuidas de manera uniforme en toda la longitud del muro por medio

de un sistema de piso (Ver Figura 2.35).

Fig. 2.35 Muro o pared.
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g) Muro diafragma.- Es un elemento rigidizante ante cargas en el plano de la estructura,
debido a las cuales va a estar sujeto un estado de cortante en el plano, su funcién equivale a

la de diagonales de arriostramiento y en muchos métodos simplificados de andlisis se

idealiza como tal (Ver Fig. 2.36).

. == Muro diafragma
===
= A//
=
a5

Fig. 2.36 Muro Diafragma.

h) Muro de rigidez.- El muro de rigidez no se encuentra como el muro de diafragma,
enmarcado en un sistema estructural que absorbe las cargas axiales y la flexion; por lo tanto
aunque su funcion esencial es la rigidizar y resistir cargas laterales en su plano, debera

resistir ademas esfuerzos cortantes, normales y de flexion (Ver Fig. 2.37).

Muro de rigidez

/

AR NEE
\

Fig. 2.37 Muro de Rigidez.

i) Viga-Diafragma.- La diferencia a una viga normal es que, por la relacion claro a peralte
(menor de cuatro) las deformaciones de cortante predominan sobre las de flexion y la

hipotesis de secciones planas no es aceptable. (Ver Fig. 2.38).
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Fig. 2.38 Viga-Diafragma.

2.4.3 Elementos de superficie curva.

De manera semejante que los cables, un elemento placa puede tomar la curvatura mas

adecuada para transmitir cargas transversales por medio de esfuerzos axiales. (Ref. 1)

La membrana es un elemento superficial de pequefio espesor que, colgandose de sus
apoyos, toma la forma que le permite eliminar la flexion y transformar en tension las cargas
transversales aplicadas. Es el equivalente en el espacio del cable colgante y la superficie
que adquiere bajo una condicion de carga dada se denomina, en forma semejante a lo que

se hacia para el cable, superficie funicular.

P T,
73 \ / 1 T Ty 4 T
T, ﬁ 4 Lol Z T,

7,

Fig. 2.39 Fuerzas en un elemento membrana.

La rigidez de la membrana se incrementa notablemente si se aplican tensiones en sus
extremos para que quede presforzada antes de la carga como en la figura 2.39. De esta
manera la membrana sufre so6lo pequeios cambios de forma al pasar de un estado de carga
a otro. Una forma muy conveniente de lograr buena rigidez en una membrana es asociando

una doble curvatura con un preesfuerzo Fig. 2.40.
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Fig. 2.40 Membrana pretensaza de doble curvatura.

El cascarén es un elemento de superficie curva que resiste cargas esencialmente por
esfuerzos de compresion. El cascardn Fig. 2.41 es a la membrana como el arco es al cable:

para que esté sujeto a compresion pura su forma debe ser inverso del funicular de cargas.

M/

s
Fig. 2.41 Cascarones cilindricos.

La resistencia del cascaron esta normalmente regida por el pandeo local de la superficie
debido a que los espesores son muy pequefios, por la misma razon, la resistencia del
cascaron ante flexiones locales es reducida, por lo que su capacidad para soportar cargas
concentradas es pequefia.

Un funcionamiento semejante tiene las laminas corrugadas como las anteriormente

mencionadas y las placas plegadas (Ver Fig. 2.42).

B

Fig. 2.42 Placas Plegadas.
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Las superficies de rotacion se forman por la rotacion de una curva plana sobre un eje
vertical, como la clpula esférica o la parabdlica. Una superficie de este tipo se puede
visualizar como formada por meridianos que transmiten por compresion las cargas hacia los
apoyos por paralelos que restringen la deformacion transversal de los meridianos,
trabajando a tension en algunas zonas y a compresion en otras como se observa en la Fig.

2.43.

—--.Tensién
— Compresién

Fig. 2.43 Cascaron Esférico bajo su propio peso.

Las superficies regladas son las que se forman por la translacion de los dos extremos de
una recta sobre dos curvas planas (o rectas) distintas como en la Fig. 2.44. Las mas
comunes de estas son el paraboloide hiperbolico como el que se forma al deslizar los
extremos de dos rectas sobre los de otras dos figuras, y el hiperboloide que se obtiene al

hacerlo sobre dos circulos.

a) Techo tipo “paraguas invertido” b) Hiperboloide.

Fig. 2.44 Cascarones con superficies Regladas.
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En la Figura 2.44 (a) se emplea con frecuencia en techos y el segundo en torres de
enfriamiento. La principal ventaja de las superficies regladas es su facilidad de

construccion, que pueden formarse a partir de piezas rectas.

Los cascarones son estructuras altamente hiperestaticas en las que ocurren grandes
redistribuciones de esfuerzos antes que puedan llegar al colapso. Pueden presentarse, sin
embargo, modos de falla fragiles debido a inestabilidad global cuando el cascaron se
encuentra sobre un numero reducido de apoyos puntales o debido a pandeo general del

cascaron.

2.5 Principales sistemas estructurales.

2.5.1 Algunos conceptos introductorios.

Una estructura esta formada generalmente por un arreglo de elementos basicos como los
descritos en el subcapitulo anterior. El arreglo debe aprovechar las caracteristicas peculiares
de cada elemento y lograr la forma maés eficiente del sistema estructural global, cumpliendo
con las restricciones impuestas por el funcionamiento de la construccion y por los otros
aspectos mencionados en el capitulo inicial. (Ref. 1)

Conviene hacer algunas consideraciones iniciales acerca de ciertas caracteristicas deseables
de los sistemas estructurales. De manera semejante a lo que se establecid para los
materiales y elementos, las caracteristicas deseables de los sistemas estructurales mas
importantes de un sistema son su resistencia, rigidez y ductilidad. El sistema debe poder
resistir de manera eficiente las diversas condiciones de carga a las que puede estar sometida
la estructura y poseer rigidez para las diferentes direcciones en que las cargas pueden
actuar, tanto verticales como horizontales. Conviene que posea ductilidad, en el sentido de
que no baste que se alcance un estado limite de resistencia en una sola seccidon para
ocasionar el colapso brusco de la estructura, sino que esta posea capacidad para deformarse
sosteniendo su carga maxima y, de preferencia, posea una reserva de capacidad antes del

colapso. (Ref. 1)
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2.5.2 Sistemas formados por barras.

Con los arreglos de barras pueden formarse esquemas estructurales muy diversos, de los
cuales puede hacerse una primera subdivision entre arreglos triangulares, tipo armadura y
arreglos tipo marco.

En los primeros las cargas externas se resisten esencialmente por fuerzas axiales en los
miembros. En los arreglos tipo marco, la transmision de las cargas implica la aparicion de

flexion y de cortante. (Ref- 1)

La armadura plana es un sistema formado por barras rectas articuladas en sus extremos y
arregladas de manera que formen tridngulos cuya rigidez para fuerzas en su plano hace que

las cargas exteriores se resistan exclusivamente por fuerzas axiales en los elementos.

\ -+
A‘ Diagonal en Montante
compresion en tension

Fig. 2.45 Armadura tipo Howe.

Debido a que todos los elementos estan sujetos a cargas axiales que son, ademas, uniformes
en toda su longitud, esto aunado a su ligereza, hace muy conveniente el empleo de
armaduras para cubrir claros grandes. Las armaduras son generalmente sistemas isostaticos,
aunque ocasionalmente se emplean armaduras hiperestaticas, ya sea debido a las
condiciones de apoyo o a la redundancia interna, por existir un mayor nimero de elementos
en el alma de los estrictamente necesarios para el equilibrio. Un ejemplo de armadura se ve

en la Fig. 2.45.
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En puentes y cubiertas de claros excepcionalmente grandes resulta conveniente
proporcionar un peralte total a la armadura que varie de acuerdo con la magnitud de

momentos flexionantes (Ver Fig. 2.46).

Existen formas muy variadas de armaduras adaptadas a funciones especificas en techos,
aunque su empleo comun es como viga de gran claro en techos y en puentes, la armadura
plana se puede usar también como elemento vertical para resistir cargas laterales en torres y

edificios como en el ejemplo de la Figura 2.47.

Fig. 2.46 Puente con armadura de peralte variable segiin el diagrama de momento flexionante.

330 m Contraventeo
.y ;
= exterior

Fig. 2.47 Armadura vertical para rigidizar un edificio muy esbelto ante cargas laterales

(Esquema del edificio John Hancock en Chicago).
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Las armaduras espaciales resultan muy eficientes para cubiertas con claros grandes en
dos direcciones ya que funcionan como placas de gran momento de inercia como se
muestra en la Figura 2.48.

Entre los arreglos de barras que no son triangulados, el mas elemental que puede
imaginarse para transmitir cargas de un techo o piso a la cimentacion es el que se obtiene
por la simple superposicion de vigas sobre postes, de manera que cada uno cumple con su
funcion sin una interaccion compleja entre ellos: las vigas trasladan las cargas hacia sus

apoyos y los postes las bajan a la cimentacion.

Fig. 2.48 Armadura espacial para techos de grandes claros.

Este arreglo, denominado cominmente poste y dintel, es la forma més elemental de marco
y es uno de los sistemas estructurales primitivos empleados por el hombre para sus
construcciones. En este sistema no existe transmision de momentos entre vigas y columnas,
lo que hace muy clara y facil de calcular la distribucion de fuerzas internas en los
elementos, pero da a lugar que la transmision de cargas sea poco eficiente, especialmente

para fuerzas laterales.

En la actualidad el sistema se emplea en construcciones de un nivel en que las cargas
laterales que deben resistirse son muy bajas y excepcionalmente en construcciones de
varios niveles, pero en combinacidon con otros sistemas estructurales que proporcionen la
rigidez y resistencia a carga lateral. El empleo mas comun es en estructuras de elementos

prefabricados de concreto y naves industriales, como en de la Fig. 2.49.
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{ 7 Cubierta

1
bl
-l

>

Dintel

Poste

i

Corte 4-A

Fig. 2.49 Estructura de concreto pre-esforzado para puentes peatonales.

En la mayoria de las construcciones modernas los marcos se resuelven mediante nudos
rigidos con capacidad de transmitir, ademas de las fuerzas internas ya mencionadas,
momentos flexionantes. Se obtiene asi el llamado marco rigido (Ver Fig. 2.50), cuyas
principales ventajas con respecto al poste y dintel son una mayor proteccion contra
acciones accidentales que pueden introducir tensiones en las conexiones y, especialmente,
un aumento sustancial de la resistencia y rigidez ante cargas laterales. El marco rigido es,
ademads, una estructura hiperestatica en la cual, cuando el material es dictil, si se sobrepasa
el intervalo lineal de comportamiento, se presentan una redistribuciones importantes de

momentos y se puede tener notable reserva de capacidad.

El marco rigido es el sistema estructural mas comun en las estructuras modernas, en las que
constituye generalmente el esqueleto vertical resistente, en particular en los edificios. Sus
ventajas residen no solo en su buena eficiencia estructural, sino sobre todo en que ocasiona
una minima interferencia con el funcionamiento de la construccion, al permitir gran libertad

en el uso del espacio encerrado.

- T

Fig. 2.50 Marco rigido.
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\/

Fig. 2.51 Deformaciones de un tablero de marco rigido.

Una de las mayores limitaciones de los marcos rigidos, que es su excesiva flexibilidad ante
cargas laterales (Ver Fig. 2.51), se supera si se recurre a la triangulacion de alguna crujia

por medio de diagonales de contraventeo que por su alta rigidez absorben la mayor parte de

las cargas laterales tal y como se observa en la Fig. 2.48.

= = o
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Fig. 2.52 Deformacion de un edificio a base de marcos rigidos contraventados.

2.5.3 Sistemas a base de placas.

Mediante arreglos de placas verticales (muros) y horizontales (losas) se pueden formar
sistemas de diversas caracteristicas, los que en general se pueden denominar tipo cajon.

La principal limitacion es la escasa resistencia a cargas laterales que deben ser resistidas
por flexion normal al plano de los muros; por los espesores normalmente delgados de los
muros, estos resultan débiles a flexion. (Ref. 1)

Si se obtiene la continuidad en las conexiones muro-losa, se logra una accion de marco con
la cual se reducen los momentos y las deflexiones de la losa, pero se introducen flexiones

en los muros ante cargas verticales (Fig. 2.53). Esta solucion es posible en materiales que
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presentan resistencia a tension, como el concreto reforzado o el acero. Ante cargas laterales,
la accion del marco proporciona cierta rigidez y resistencia; sin embargo, el sistema resulta
en general poco eficiente debido a que los momentos de inercia de los elementos placa son

pequeiios por su espesor reducido.

—

e o b —F T I T carga
iateral

Fig. 2.53 Sistema de muro y losa que forman marco en una direccion.

El arreglo ideal para elementos placa es un sistema tipo cajon tridimensional. La losa se
apoya en su perimetro con lo que su rigidez y resistencia ante cargas verticales aumentan
notablemente. La ventaja mas importante es que, existiendo elementos verticales en dos
direcciones ortogonales (Ver Fig. 2.54), las fuerzas laterales en una direccion cualquiera
son resistidas por los muros mediante fuerzas en su plano, para lo cual poseen gran rigidez

y resistencia.

Para el funcionamiento en cajon se requiere que la losa forme un diafragma horizontal que
tenga alta rigidez para cargas en su plano, de manera que las cargas laterales se puedan

transmitir a los muros mas rigidos en cada direccion.

d

- T T T T T

Fig. 2.54 Sistemas con muros en dos direcciones.
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El sistema tipo cajon es claramente tridimensional y con frecuencia no se presta a ser
dividido en subsistemas bidimensionales, especialmente cuando los muros no son placas
rectangulares separadas, sino que tienen geometrias irregulares formando a veces secciones

tipo tubular como se observa en la Fig. 2.55.

|

Fig. 2.55 Distintas formas de muros.

Este tipo de estructuracion es comun en los edificios a base de muros de carga alineados en
dos direcciones ortogonales. Se emplean muros de mamposteria y losa de concreto o muros
y losas de concreto, esto ultimo principalmente con elementos prefabricados, para los

cuales principalmente hay que tener detalles en el disefio de sus conexiones.

2.5.4 Formas estructurales mas comunes.

Existen innumerables formas estructurales que pueden formarse con combinaciones de los

sistemas estructurales formados de elementos lineales, planos o curvos anteriormente

mencionados.
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Para los principales tipos de estructuras civiles existen estructuraciones comunes cuyas
ventajas han sido comprobadas con el tiempo. A continuacion algunos ejemplos de formas

estructurales mas comunes (Ver Figuras 2.56 a 2.65).

ESCARPA

EMPU.JE DEL SUELO

PUNTERA

Fig. 2.56 Muro de contencion.
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Corazdn Impermeable

AGUAS ARRIBA AGUAS ABAJD
Filiro de Transicion Filtro de Transicién
Pedraplén Pedraplén
Filtro
Dren Interno
Filtro
Dren en la Base del Talud
Base de Talud

Fig. 2.57 Presas de tierra y enrocamiento.



53

) :I..:l'.-.\.- gt
BIANEREAA

Fig. 2.58 Puente colgante.
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Fig. 2.59 Techumbre.

2.60 Nave industrial.

Fig.
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Fig. 2.61 Torre.
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Fig. 2.62 Edificios.
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Fig. 2.63 Estadio.
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Fig. 2.64 Silo.
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Fig. 2.65 Plataforma.

2.6 Concepto de rigidez estructural.

En ingenieria, la rigidez es la capacidad de un objeto solido o elemento estructural para

soportar esfuerzos sin adquirir grandes deformaciones o desplazamientos.

Los coeficientes de rigidez son magnitudes fisicas que cuantifican la rigidez de un elemento
resistente bajo diversas configuraciones de carga. Normalmente las rigideces se calculan
como la razon entre una fuerza aplicada y el desplazamiento obtenido por la aplicacion de

esa fuerza.

Para barras o vigas se habla asi de rigidez axial, rigidiez flexional, rigidez torsional o

rigidez frente a esfuerzos cortantes, etc.
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El comportamiento eladstico de una barra o prisma mecanico sometido a pequeias

deformaciones estd determinado por coeficientes eldsticos. Estos coeficientes eldsticos o

rigideces depende de:

1.

La seccidn transversal, cuanto mas gruesa sea la seccion mas fuerza serd necesaria
para deformarla. Eso se refleja en la necesidad de usar cables mas gruesos para
arriostrar debidamente los mastiles de los barcos que son mas largos, o que para
hacer vigas mas rigidas se necesiten vigas con mayor seccion y mas grandes.

El material del que esté fabricada la barra, si se fabrican dos barras de idénticas
dimensiones geométricas, pero siendo una de acero y la otra de plastico la primera
es mas rigida porque el material tiene mayor modulo de Young (E).

La longitud de la barra eléastica (L), fijadas las fuerzas sobre una barra estas
producen deformaciones proporcionales a las fuerzas y a las dimensiones
geométricas. Como los desplazamientos, acortamientos o alargamientos son
proporcionales al producto de deformaciones por la longitud de la barra entre dos
barras de la misma seccidn transversal y fabricada del mismo material, la barra més
larga sufrird mayores desplazamientos y alargamientos, y por tanto mostrard menor

resistencia absoluta a los cambios en las dimensiones.

Funcionalmente las rigideces genéricamente tienen la forma:

E'S;
j{i = Cli—l

L5

Donde: S; es una magnitud puramente geométrica dependiente del tamafo y forma de la

seccion transversal, E es el modulo de Elasticidad, L es la longitud de la barra y a; y B; son

coeficientes adimensionales dependientes del tipo de rigidez que se esta examinando.

Todas estas rigideces intervienen en la matriz de rigidez elemental que representa el

comportamiento eldstico dentro de una estructura.



59

-Rigidez axial

La rigidez axial de un prisma o barra recta, como por ejemplo una viga o un pilar es una
medida de su capacidad para resistir intentos de alargamiento o acortamiento por la
aplicacion de cargas segliin su eje. En este caso la rigidez depende sélo del area de la
seccion transveral (A), el modulo de Elasticidad del material de la barra (E) y la longitud

(L) de la siguiente manera:

-Rigidez flexional

La rigidez flexional de una barra recta es la relacion entre el momento flector aplicado en
uno de sus extremos y el angulo girado por ese extremo al deformarse cuando la barra esta
empotrada en el otro extremo. Para barras rectas de seccidon uniforme existen dos
coeficientes de rigidez segiin el momento flector esté dirigido segin una u otra direccion

principal de inercia. Esta rigidez viene dada:

. M, FEI . M, EI,
-ﬁﬂez,y - g_: — Ty -Rﬂe.'z:,z - gz - I

Donde: I,,I, momento de inercia de la seccion transversal de la barra, E es el modulo de

Elasticidad y L es la longitud de la barra.
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-Rigidez frente a cortante

La rigidez frente a cortante es la relacion entre los desplazamientos verticales de un
extremo de una viga y el esfuerzo cortante aplicado en los extremos para provocar dicho
desplazamiento. En barras rectas de seccion uniforme existen dos coeficientes de rigidez

segn cada una de las direcciones principales:

. 12E7, ; V. 12E1T.
! = v K cort.z - = —0

5_“ JE - E JE

K =
A cort.y —

Donde: I,,I, momento de inercia de la seccion transversal de la barra, E es el modulo de
Elasticidad y L es la longitud de la barra.
-Rigidez torsional

La rigidez torsional en una barra recta de seccion uniforme es la relacion entre el momento
torsor aplicado en un de sus extremos y el angulo girado por este extremo, al mantener fijo

el extremo opuesto de la barra:

Iitﬂrs = Ttors — —/— — —/—

Donde: G el mddulo elastico transversal, J es el momento de inercia torsional y L la

longitud de la barra.

-Rigideces en placas y laminas

De manera similar a lo que sucede con elementos lineales las rigideces dependen del
material y de la geometria, en este caso el espesor de la placa o lamina. Las rigideces en

este caso tienen la forma genérica:

Eh”
(1+v)*(1—p)s

I{i =
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Donde:

E,v.s0on respectivamente el moédulo de Elasticidad y el coeficiente de Poisson.

h: Es el espesor del elemento bidimensional.

Mi: Es un entero y {0;,e:r C{0,1}

-Rigidez de membrana

La rigidez de membrana es el equivalente bidimensional de la rigidez axial en el caso de

elementos lineales viene dada por:

Eh 2Gh

Ao T oy

Donde: E es el mddulo de Elasticidad, G es el mddulo eléstico transversal, h es el espesor

del elemento bidimensional y v el coeficiente de Poisson

-Rigidez flexional

Para una placa delgada (modelo de Love-Kircchoff) de espesor constante la unica rigidez
relevante es la que da cuenta de las deformaciones provocadas por la flexion bajo carga
perpendicular a la placa. Esta rigidez se conoce como rigidez flexional de placas y viene

dada por:

ER3

Dzlﬂl—ﬁ)

Donde: h espesor de la placa, E mddulo de Elasticidad del material de la placa y v

coeficiente de Poisson del material de la placa.
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Debido a que la rigidez lateral es una de las mas solicitadas en el analisis debido a las
acciones laterales (viento o sismo) sobre la estructura hablaremos sobre esto con un poco

mas de profundidad.

En un edificio modelo como un sistema de un grado de libertad dindmica y sometido a
fuerzas laterales (viento o sismo) el coeficiente de rigidez “k” representa la rigidez total de
la estructura; mucho elementos contribuyen a esta rigidez. Para poder resolver problemas
practicos, seria bueno revisar la relacion fuerza-desplazamiento (rigidez) de elementos

estructurados comunes. (Ref. 12)

A
—
LY V
a) Rigidez de una barra empotrada-empotrada.
EI L
K = V _12EI
A D
LI
A
A

I Vv -

b) Rigidez de una barra articulada-empotrada.

El
L vV _3El

AL

LR
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c) Rigidez  contraviento  diagonal articulado-
articulado.
K=" = EA cos?0.8in0 = E2 Cose
A LD

—
d
V
rﬁ ﬂ >
d) Rigidez de un muro.

3EI

/
/
K="=
d2
h3[1+0.6(1+v)hz}

[
Donde: v es el coeficiente de Poisson del material
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Ejemplo de calculo de rigidez lateral.

Determinar la Rigidez lateral del sistema estructural de la Fig.2.66; la cual que esta

proporcionada por las columnas tipo W 10 X 30. (Ref- 12)

]

12! ELEVACION
Vi ot Vi a
40! 40'
40 40
LT LT ]
iy Int g o
W10 X30 W10 X 30 W10 X30

40 PLANTA

W10 X350 W10 X 30 ‘\\-'13)%;

U U i

Ir
Ic

Fig. 2.66 Elevacion y Planta de un sistema estructural
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Solucion:
La rigidez total de las dos columnas del este es:

_12EL _ 12x29,000(2x170)

Ke
L’ (12x12)°

=39.63Kips/in

La rigidez total de las dos columnas del centro es:
Kc =0 Esto es por que tiene articulacion en sus extremos.
La rigidez total de las dos columnas del oeste es:

3EI _ 3x29,000(2x170)

Ko =
L’ (12x12)°

=9.91Kips/in

La rigidez total un la direccion Este-Oeste es:

K =Ke+Kc+ Ko =39.63+07+9.91 = 49.54Kips/in
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2.6.1 Rigidez de entrepiso.

Para distribuir las fuerzas cortantes horizontales entre los elementos que resisten fuerzas
laterales, es necesario calcular la rigidez, en cualquier entrepiso de todos los marcos o

muros resistentes en que puede descomponerse el edificio. (Ref. 3)

La rigidez de entrepiso es la relacion que existe entre la fuerza cortante resistida por un
marco, muro o contraviento en un entrepiso y el desplazamiento horizontal relativo entre
los dos niveles consecutivos. La rigidez asi definida no es independiente del sistema de
fuerzas laterales. Por lo tanto, para calcularla con rigor, debe conocerse tal sistema con

anterioridad, lo cual en general no es posible.

En marcos ordinarios de edificios, el empleo de sistemas de cargas que no son
estrictamente proporcionales al definitivo de analisis, introduce errores de poca
importancia, y usualmente las rigideces calculadas a partir de hipotesis simplificadas sobre
la forma del sistema de fuerzas laterales son satisfactorias. En muros, contravientos y

ciertos marcos es indispensable tener en cuenta la variacion de la carga lateral.

2.6.2 Formulas de Wilbur.

En el caso de marcos regulares, formados por piezas de momento de inercia constante en
los que las deformaciones axiales son depreciables y las columnas tienen puntos de
inflexion (Ver Fig. 2.67), la determinacion de la rigidez de entrepiso puede hacerse a partir

de las férmulas aproximadas de Wilbur. (Ref. 3)

La version que se presente se basa en las siguientes hipodtesis:

1) Los giros en todos los nudos de un nivel y de los dos niveles adyacentes son

iguales, excepto en el nivel de desplante, en donde puede suponerse empotramiento

o articulacion, segun sea el caso.
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2) La fuerza cortante en los dos entrepisos adyacentes al que interesa, son iguales a la

de éste.
AW NS T
Fa 8o Sl SN _ _“‘“{e“
/ Re‘}f*/ e s =T /
/ ‘ / //
heQ / / &
/ / J}K
{ [ /
F O | o ] § - ‘“‘ﬂe’”
Ry | -7
i
}"n( lel @] /IIII C)/
s / /
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el e g NS

Fig. 2.67 Entrepiso de un marco cualquiera.

De aqui resultan las siguientes expresiones: (Ref. 2)
e Para el primer entrepiso.
Suponiendo columnas empotradas en la cimentacion:

48E 4h (hi+h>)
T (Dixh) DIZZKIJr S Ke
Q_Ka+ T)

Suponiendo columnas articuladas en la cimentacion:

R o 24E D~ Shi (hi+h)
(Dixhi) Y Ka (O Ku)
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e Para el segundo entrepiso.
Suponiendo columnas empotradas en la cimentacion:

48E 4h> (hi+h2)
Ro=——— D2 = +
(D2xh>) Z Ke2 z Ket (h2+hs)
Q_Ku+ + )
12 YKo

Suponiendo columnas articuladas en la cimentacion:

48E 4h>  (2hi+h2) (h2+hs)
Ry=——— D2 = + +
(D2xh2) DK Q. Ka) QKo

e Para entrepisos intermedios.

48E 4ha (hw+ha)  (ho+ho)

Dn = + +
(Dnx hn) D Ka QO Km) (O Kuw)

De las formulas precedentes hemos definido:

E: Modulo de elasticidad.

R,: Rigidez del entrepiso en cuestion.

K: Rigidez (I/L) de las vigas del nivel sobre el entrepiso n.

Kn: Rigidez (I/L) de las columnas del entrepiso n.

m, n, o: indices que identifican tres niveles consecutivos de abajo hacia arriba.

h,. Altura de entrepiso n.

Para el entrepiso superior, si se acepta que la cortante del pentltimo piso es el doble que la
del ultimo, se encuentra que es aplicable la formula para entrepisos intermedios, poniendo

2h;, en vez de hy, y haciendo h,=0.
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2.6.2.1 Ejemplo del calculo de rigidez de entrepiso con las formulas de Wilbur.

Para el marco de la Figura 2.68 tenemos E= 2000000 Kg/cmz, I1=17500 cm4, h;= 600 cm,
h,= 450 cm, h3= 400 cm, hs= 400 cm, y L= 400 cm para todas las crujias.

5T 51
1 21 I 40
51 51 51

21 Bt 41 21 it
51 51 51 51

33751 45T 5.6251 33751 b 25 Ti°

51 51 51 51 Y

61 751 o1 61 45150

R R s SR ey
4.0 : 40 : 4.0 : 4.0

Fig. 2.68 Marco cualquiera para ejemplo de rigidez de entrepiso.

YKei= (6 + 7.5+ 9 + 6+ 4.5) (7500/600) = 412.50 cm®

YKo=(3.375 + 4.5 + 5.625 + 3.375+ 2.25) (7500/450) = 318.75 cm’
YKes= (2 + 3 + 4+ 2) (7500/400) = 206.25 cm’

K= (1 + 2+ 1) (7500/400) = 75.00 cm’

YKy= (5 + 5+ 5+ 5) (7500/400) = 375.00 cm®

YKp=(5+ 5+ 5+ 5) (7500/400) = 375.00 cm®

YKg= (5 + 5+ 5) (7500/400) = 281.25 cm’

K= (5 + 5) (7500/400) = 187.50 cm’
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Usando las formulas para columnas empotradas en la cimentacion, se llega a:

py = 4%600 (600+2?(2))50 —~8.3831/cm’
41250 355 09 4 +12-29)

b, 4x450 (600+j§(2))50 L (450+400) _ oo
31875 (375,004 11250, 375.00

= 4x400 N (450 +400) N (400 +400)
206.25 (375.00) 281.25

D, = 4%400  (2x400+400) _ (400 +0)
75.00 (281.25) 187.50

=12.8687/cm’

=27.7333/cm’

Sustituyendo los valores obtenidos en las formulas para obtener las rigideces:

R, _ 482000000
8.3831x 600

48x 2000000
12=————
10.4780x 450

48x2000000
3= —
12.8687 %400

48x 2000000
4=—
27.7333x 400

=19086 Kg/cm
=20360 Kg/cm
=18650 Kg/cm

=8654 Kg/cm

Las rigideces de entrepiso calculadas por este método se usan con frecuencia para distribuir
las fuerzas cortantes en los entrepisos, donde interesan las rigideces relativas de un marco

con respecto a otro.
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2.7 Sistemas de piso.

En la mayoria de las contracciones, y principalmente en los edificios, pueden identificarse
dos subsistemas estructurales acerca de los cuales pueden tomarse algunas decisiones
independientes, relativas a la solucion mas conveniente, antes de proceder al analisis de la
estructura completa. Estos subsistemas son el horizontal, o de los sistemas de piso, y el
vertical, o de los elementos de soporte. (Ref- 1)

La funcion estructural de un sistema de piso es de transmitir las cargas verticales hacia los
apoyos que a su vez las bajan hasta la cimentacion. Es casi siempre necesario que cumpla
ademads la funcidon de conectar los elementos verticales y distribuir entre ellos las cargas
horizontales, para lo cual debe formar un diafragma con alta rigidez en su plano. Por ser los
de piso sistemas planos, las cargas verticales introducen momentos flexionantes
importantes, lo que hace criticos los problemas de flechas y vibraciones.

Por lo anterior, el espesor y las caracteristicas que definen la rigidez del sistema de piso
estan regidos generalmente por el cumplimiento de estados limites de servicio.

El concreto reforzado es el material mas usado para sistemas de piso por su durabilidad,

moldeabilidad y economia.

Para claros pequefios la solucion de placa plana maciza es la mas conveniente, de las
cuales pueden ser losas en una o dos direcciones, de las cuales se hablaron en la seccion de
elementos planos. Para claros mayores, el peralte necesario hace esta solucion muy pesada

y obligada al empleo de dbacos y capiteles (Ver Fig. 2.69).

— M

Capitel

Fig. 2.69 Losa plana maciza.
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Existen diversas variantes que no alteran el funcionamiento estructural pero que presentan

algunas ventajas constructivas.

Los sistemas de vigueta y bovedilla permiten la integracion de unas vigas prefabricadas de
concreto presforzado, o tipo armadura, con una capa de compresion colada en sitio (Ver

Fig. 2.70).

Vigueta de concreto
presforzado

Fig. 2.70 Sistema de vigueta y bovedilla.

Este tipo de losa generalmente trabaja en una sola direccion lo que reduce en parte

eficiencia.

Mas atractivo resulta para casos de aligeramiento formar huecos por medio de los
elementos removibles o que quedan formando parte de la losa en este caso llamada losa
reticular como se muestra en la Fig. 2.71. Se genera en esta forma una reticula de
nervaduras poco espaciadas en las que se concentra el refuerzo de flexion. Los problemas
de estas losas se presentan en el disefio por cortante de la zona alrededor de la columna para

evitar la falla de punzamiento.
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Fig. 2.71 Losa reticular.

Nuevamente, existen diversas variantes que pretenden simplificar la cimbra y Ila
construccion de la losa. Una de ellas es la llamada losacero (Ver Fig. 2.72) la cual usa una
lamina de acero corrugada apoyada sobre las vigas, como cimbra de la losa de concreto,
con la cual se logra continuidad por medio de corrugaciones en las ldminas en las cuales
penetra el concreto produciendo un anclaje mecéanico. De esta manera la ldmina de acera de
alta resistencia, trabaja en tension eliminando o reduciendo la necesidad de refuerzo en el
lecho inferior. El sistema es particularmente indicado para pisos que deben soportar cargas

elevadas.

Fig. 2.72 Sistema losacero.
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La construccion compuesta resulta muy econdmica cuando se emplean elementos ligeros de
acero como perfiles de lamina delgada o pequefias armaduras conectadas a la losa de
concreto (Ver Fig. 2.73). Este sistema de armadura y la lamina corrugada de acero se
conectan en taller para que esta ultima funciones como cuerda de compresion de la
armadura en el periodo de construccion. Recibido el concreto sin necesidad de cimbra, los

tres elementos trabajan con una sola unidad que puede soportar cargas considerables.

Loza de concreto Lamina corrugada

Perno de cortante
Walla electrosoldada

Fig. 2.73 Sistema de piso de losacero sobre vigas joits
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2.8 Distintos tipos de estructuracion en edificios.

El sistema estructural debe permitir proporcionar resistencia a las fuerzas laterales y rigidez
para mantener las deformaciones ante esas cargas dentro de limites tolerables. El segundo
aspecto suele ser mas decisivo que el primero para definir el esquema estructural apropiado.
No puede separarse de manera tajante el estudio del sistema de soporte vertical del relativo
a los sistemas de piso de un edificio, ya que el trabajo en conjunto es el que define el

comportamiento y la eficiencia, especialmente en lo que se refiere a cargas laterales. (Ref.

1)

2.8.1 Estructuracion a base de muros de carga.

Los muros de carga de mamposteria han constituido el sistema estructural clasico para
edificios de varios niveles (Ver Fig. 2.74), asociados a sistemas de piso de madera o de
boveda de mamposteria. La limitacion de este sistema se debe a que su escasa resistencia a
la compresion y en tension obliga a una densidad de muros con espesores considerables.
Por ello la estructuracion implica la subdivision del espacio en areas pequefias, como en

edificios de vivienda y hospitales. (Ref. 1)

—

‘ Piso l

Postes 1

i

! —3 — T
Fuerzas verticales Muros de

en los muros por cargas carga
verticales y horizontales

Fig. 2.74 Estructuracion tipica de un edificio de varios pisos hasta principios de siglo

(Tipo poste y dintel con muros de carga).
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En la actualidad la construccion a base de muros de carga de mamposteria se empela
usualmente para edificios hasta cerca de cinco pisos, aunque existen ejemplos de
construcciones de 15 o mas pisos con muros de mamposteria de piezas de alta resistencia y

con altas cantidades de refuerzo.

2.8.2 Estructuracion a base de marcos rigidos.

La adopcion del marco rigido en la primera década de este siglo permitid superar esas
alturas y llegar a edificaciones del orden de los 50 pisos. El marco rigido de acero fue el
preferido para los rascacielos, por la rapidez de construccidon y por la poca area de
columnas que se tiene en plantas. Algunas décadas mas tarde se comenzaron a usar los
marcos de concreto para edificios hasta de 20 a 30 pisos, aprovechando el menor costo que
en muchos paises se tenia con este sistema estructural. Sin embargo, la perdida progresiva
de area util que se tenia por las dimensiones de columnas cada vez mayores a medida que
aumentaba el nimero de pisos, limito el empleo de este sistema y dio lugar al desarrollo de
otros que no tuvieran esta deficiencia. Por otra parte, el marco es una estructura que resiste
cargas laterales esencialmente por flexion de sus miembros, lo que lo hace poco rigido,
especialmente cuando los claros son considerables. Lo anterior ocasiona que la

estructuracion a base de marcos no sea muy eficiente para edificios altos (Ver Fig. 2.75).

. Ey

Fig. 2.75 Estructuracion tipica a base de marcos rigidos (Empire State Building).
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No es posible fijar un limite general para el nimero de pisos que es econdémicamente
conveniente estructurar con marcos. En zonas poco expuestas a sismos o huracanes este
limite se encuentra en poco mas de 20 pisos. En zonas de alto riesgo sismico es

probablemente menor de 10 pisos.

2.8.3 Estructuracion a base de muros de cortante.

La forma mas popular de rigidizacidén para marcos de acero como de concreto es la de un
muro de rigidez de mamposteria o de concreto. Este caso puede visualizarse como una viga
vertical de gran peralte y en voladizo. Este tiene gran rigidez cuando la relacion altura a
longitud es relativamente pequefia. En estos casos el muro absorbe practicamente la
totalidad de las cargas laterales (Ver Fig. 2.76), mientras que el disefio del marco queda
regido por la resistencia a cargas verticales unicamente. (Ref. 1)

Fuerzas de inercia,
diafragma
— g

.:::::::::::::::m_-—-_l
e ks
= Fuerzas cortantes Tf o -
* exion
= »
e - o

; -,?-7/ T
T‘j} Movimiento del suelo

Fig. 2.76 Fuerzas en muros de cortante.

En la figura se ilustra un edificio con muros de cortante en sus extremos. El movimiento del
suelo mueve al edificio y crea fuerzas de inercia que mueven a su vez a los diagramas de
piso (Ver Fig. 2.77). Este movimiento es restringido por los muros de cortante, las fuerzas

se transmiten hacia abajo hasta la cimentacion. (Ref. 4)
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Fig. 2.77 Edificio a base de muros de cortante.

Si se imagina que el edificio se voltea hasta proyectarse horizontalmente (Ver Fig. 2.78),
resulta claro que los muros cortantes estarian actuando como vigas en voladizo que

soportan vigas representadas por los diafragmas de piso. (Ref. 4)

Fig. 2.78 Muros de cortante: analogia vertical como vigas en voladizo.

Sin embargo, a diferencia de un voladizo normal que soporta fuerzas de gravedad, el muro
de cortante debe resistir fuerzas dindmicas que estan invirtiendo su direccion mientras

continie el movimiento fuerte (Fig. 2.79), lo cual depende de las caracteristicas del

sismo.(Ref- 4)
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Fig. 2.79 Inversion direccional.

El tamafio y localizacién de los muros de cortante son criticos. Las plantas se pueden
concebir como conjuntos de elementos resistentes con orientaciones variables para resistir

las fuerzas de translacion, que se colocan a distancias variables del centro de rigidez para

resistir fuerzas de torsion. (Ref. 4)

Cuando la relacion altura a longitud del muro crece, se reduce muy rapidamente su rigidez
y se presenta una interaccion bastante compleja entre marco y muro. Existe una diferencia
importante en la manera en que los dos tipos de sistemas se deforman lateralmente.

En un marco la deformacién de un piso relativa al inferior (desplazamiento relativo de
entrepiso) es proporcional a la fuerza lateral total aplicada arriba de dicho entrepiso
(cortante de entrepiso), de manera que el desplazamiento relativo de entrepiso tiende a ser
mayor en los pisos inferiores que en los superiores (a menos que las dimensiones de las
secciones se reduzcan radicalmente con la altura). Un muro esbelto, por el contrario, los
desplazamientos relativos crecen en los pisos superiores, ya que las deformaciones de
cortante dejan de ser significativas y la deformada del muro es como la de una viga en
voladizo. Las configuraciones deformadas tipicas son como las de la Figura 2.80, en las que

se presentan ademas las fuerzas de interaccidon entre marco y muro. (Ref. 1)
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> Cal

a) Deformacion de b) Deformacion c) Fuerzas de interaccion
cortante del de flexion del entre Marco y muro
marcoe muro

Fig. 2.80 Interaccion de marcos y muros ante cargas laterales.

En pisos inferiores la rigidez del muro es muy alta y restringe casi totalmente la
deformacion en los marcos. En los pisos superiores el muro tiende a presentar grandes
deflexiones, mayores de las que sufrird el marco si tuviera que resistir toda la carga lateral
por si solo. Por ello, en lugar de colaborar con los marcos a resistir las cargas laterales, el

muro origina un incremento en las fuerzas que éstos deben resistir. (Ref. 1)

Para que un muro rigidice una estructura de manera efectiva, su seccion debe tener un
momento de inercia tal que evite que se presente el fendmeno descrito anteriormente. En
edificios de pocas decenas de pisos es relativamente sencillo disponer de uno o mas muros
que cumplan esta condicion. (Ref. 1)

También se pueden utilizar los llamados nucleos de rigidez, los cuales estan formados de
muros de cortantes, los cuales se pueden formar aprovechando los ductos de servicios
(escaleras, elevadores, instalaciones) que por su seccidon cerrada proporcione gran rigidez
(Ver Fig. 2.81). Por ello la estructuracion con nucleos de rigidez es la solucion mas comun

en edificios de esta indole, en zonas donde se deben resistir fuerzas laterales significativas.
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a) Nticleo central con
muros cabeceros

b} Niacleos separados

¢} Nicleos de
esquing d) Nucleo central

Fig. 2.81 Diferentes distribuciones de niicleos y muros de rigidez para edificios altos.

Un aspecto importante es que la ubicacion de los muros en planta sea simétrica para que no

se presenten torsiones en la respuesta ante cargas laterales. (Ref. 1)

En la Fig. 2.82 se ilustran algunos aspectos conceptuales de colocacion de muros dentro de

plantas con formas geométricas sencillas. (Ref. 4)
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Configuracién Elementos resistentes

Elementos resistentes Elementos resistentes
esquematica. para fuerzas sismicas.

para fuerzas sismicas. para torsién.
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-
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+ = +

Problema principal: no hay
resistencia a la torsion

~

g

Produce torsion Produce torsién Poca resistencia a la torslon
(brazo de palanca pequefo)

N\ e, “a “e,
\\ ’%;% %:% ’**f%

El andlisis sobre dos ejes no es suficiente: para las

fuerzas a lo largo de este eje diagonal 7 no hay
elementos resistentes.

Aunque los triangulos pueden parecer intuitivamente
muy buenas formas estructurales, tienden a producir
plantas descompensadas.

ol

Fig. 2.82 Localizacién de muros de cortante.
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2.8.4 Estructuracion con elementos de suspension (muros no estructurales).

Loa elementos en suspension se refiere a los muros no estructurales suspendidos en
edificios con marco flexibles; es decir, construidos en edificios estructurados con columnas
y trabes que forman marcos que trabajan basicamente a base de deformaciones elésticas, y
por lo tanto, durante los eventos sismicos, experimentan desplazamientos relativos
considerables entre pisos consecutivos. Estos muros no estructurales se caracterizan por las

siguientes partes basicas:

- Muro: que podra ser de cualquier material, y podra ser prefabricado o construido en

la misma obra.

- Elementos de suspension: Que podré ser de acero o de cualquier otro material con

alta resistencia a la tension.

- Elemento inferior de carga dentro del muro: Que generalmente sera una dala, pero
podra ser de cualquier otro material, dependiendo de la distribucion de los
elementos de suspension se podra omitir el elemento inferior de carga dentro del

muro.

Las partes de este sistema estan dispuestas de la siguiente manera: el muro gravitara inerte
pendiendo de los elementos de suspension y/o apoyado en el elemento inferior de carga
dentro del muro. Los elementos de suspension estaran anclados en el entrepiso superior al
muro. El elemento inferior de carga dentro del muro, en casa de ser necesario, se apoyara
exclusivamente en los elementos de suspension, sin tener contacto con ningin otro

elemento estructural del edificio (Ver Figuras 2.83 y 2.84)
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Libre al movimiento

_Jl i]__]l\\ en el plano T
1 (1 1

Fijo al movimiento
en el plano

{a) (b)

AISLAMIENTO DE TRES ESQUINAS. AISLAMIENTO CON PLACAS DE ACERO.

Fig. 2.83 Aislamiento de los marcos de los muros no estructurales.

Marco Marco

| |
1

Muro Muro

DETALLES DE AISLAMIENTO.

Fig. 2.84 Detalles del aislamiento de muros no estructurales y marcos.

Las funciones que desempefian los muros no suspendidos son: permitir en los edificios
estructurados con marcos flexibles a la libre deformacion elastica de los mismos durante los
eventos sismicos, permitiendo la absorcion de energia cinética de la estructura; es decir,
proporcionando a la estructura libertad suficiente para desarrollar los esfuerzos de flexion
dinamica para la que fue calculada, sin el peligro de interferencia, agrietamientos, dafios y

eventual caida de los muros. (Ref. 5)
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Es muy comun el concepto erroneo de que los rellenos de mamposteria de los marcos de
acero estructural o de concreto reforzados tan sélo incrementan la capacidad total a las
cargas laterales y que por consiguiente, siempre deben ser benéficos para el

comportamiento sismico. (Ref. 6)

De hecho, existen numerosos ejemplos de dafios producidos por temblores que pueden
atribuirse a una modificacion estructural del marco basico, debido a los llamados muros de

relleno no estructurales y a tableros confinados.

La incorporacion de los rellenos de mamposteria tiene como resultado una reduccion en el
periodo fundamental, y un incremento de los cortantes sismicos, produciendo con

frecuencia una falla de cortante en las columnas del marco.

Si se una el relleno de mamposteria hay dos alternativas para el disefiador:

- Aislar en forma efectiva el tablero de las deformaciones del marco.
- Asegurar un contacto intimo y continuo entre el tablero y el marco, y disefiar ambos

para las fueras sismicas a las cuales estaran sujetos.

Para garantizar el comportamiento normal del marco, los tableros de relleno pueden
separarse estructuralmente alrededor de los lados y en el extremo superior (Ver Fig. 2.85),

para permitir la deformacion libre del marco en relacion con el tablero. (Ref. 6)



86

Placas de acero perpendiculares Grapas de acero

al plano del muro
\ Relleno flexible Armaduras de alambre
{
\ |
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Fig. 2.85 Detalle comiin de conexién para muros no estructurales.

Existe una conexion tablero-muro en la que se usa una banda de metal periférica, que
consiste en pequenios cercos de metal con poca separacion entre marco y tablero (Ver Fig.
2.86). Los cercos se pueden disefiar para que fluyan a una carga lo suficientemente pequeia
como para proteger los tableros de un dafo serio ante movimiento relativo entre éste y el

marco y, de esta manera, proporcionar una cantidad importante de disipacion de energia.

(Ref. 6)

<

Banda metilica iga

q |y
il j

Cofumna\ a
)

Muro }
d

il T

Fig. 2.86 Conexion disipadora de energia entre muro y marco.

Columna
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2.8.5 Estructuracion a base de elementos prefabricados.

Cuando se habla de prefabricacion suele entenderse, por regla general, un sistema
constructivo basado en la fabricacion de elementos estructurales en una posicion distinta de
la que tendra en la estructura terminada. Este concepto amplio de prefabricacion incluye,

por ejemplo las siguientes modalidades: (Ref. 7)

» Estructuras construidas totalmente con elementos prefabricados en plantas

especiales de prefabricacion o plantas montadas en el lugar de la obra.

» Estructuras mixtas en las que se combinan elementos prefabricados con elementos
colados en el lugar; el conocido sistema de losas planas coladas en el piso y

levantadas después a su lugar definitivo “lift slabs”.

En cualquier caso los elementos prefabricados, pueden ser de concreto reforzado ordinario
o de concreto presforzado, segun las caracteristicas, técnicas y econdmicas del elemento en

cuestion.

En este campo, el uso del concreto presforzado ha tenido un mayor crecimiento por que ha
permitido la combinacidon econdmica de las funciones estructurales y arquitectonicas. Por
ejemplo, en los centros comerciales, se necesitan claros modernamente grandes para
permitir la flexibilidad y los cambios de los muros divisorios; los muros exteriores deben
ser atractivos y funcionales, lo cual conduce al uso de paneles de vigas “TT”, ya sean de

concreto simple o con los agregados expuestos, y ocasionalmente pintado. (Ref. 7)

El sistema estructural predominante ha sido el que estd compuesto por columnas, trabes “T”
invertidas, losas de piso precoladas aligeradas o a base de losas “TT” y losas de techo a

base de vigas “I” dobles o sencillas. (Ref. 7)
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Algunos de los elementos basicos que se utilizan en estos sistemas son los siguientes:

Fig. 2.87 Columna hueca precolada. Fig. 2.88 Trabes portantes pretenzadas.

Fig. 2.89 Losas “TT” Y “T” sencillas. Fig. 2.90 Muros de prefabricacion

Se han empleado varios sistemas estructurales para edificios que incorporan elementos
prefabricados reforzados o presforzados. Pueden identificarse tres sistemas basicos

prefabricados: (Ref. 7)

* Sistemas de marcos.- La estructura principal consiste en vigas y columnas
prefabricadas las cuales los proveedores deben incluir la ingenieria de detalles de la

conexion entre las vigas y columnas.

= Sistemas de paneles grandes.- Los grandes paneles de conectan en la direccion
vertical y horizontal. Los paneles de piso transfieren las cargas gravitacionales y las

cargas laterales si estan apropiadamente conectados a los paneles del muro.
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* Sistemas modulares o en cajon.- Los sistemas modulares o en cajon estan
relacionados con los de grandes paneles. En este sistema de construccion, los
cajones son colados como unidad integral en las plantas, o los componentes
individuales se ensamblan con conexiones para proporcionar un comportamniento

integral.

En la Figura 2.91 se muestra una edificacion a base de elemento Prefabricados en la cual se

muestran Columnas, Vigas y Sistemas de Piso prefabricado.

Fig. 2.91 Edificacion a base de elementos prefabricados.
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2.9 Recomendacion sobre estructuracion para edificios en zonas sismicas.

En términos generales, podemos establecer los cuatro requisitos siguientes para los sistemas

estructurales de edificios en zonas sismicas: (Ref. 2)

a) El edificio debe poseer una configuracion de elementos estructurales que le confiera
resistencia y rigidez a cargas laterales en cualquier direccion. Esto se logra
generalmente, proporcionando sistemas resistentes en dos direcciones ortogonales.

b) La configuracion de los elementos estructurales debe permitir un flujo continuo,
regular y eficiente de las fuerzas sismicas desde el punto en que estas se generan (o
sea, de todo punto donde haya una masa que produzca fuerzas de inercia) hasta el
terreno.

c) Hay que evitar las amplificaciones de las vibraciones, las concentraciones de
solicitaciones y las vibraciones torsionales que pueden producirse por la
distribucion irregular de masas o rigideces en planta o en elevacion. Para tal fin
conviene que la estructura sea lo mas posible.

- Sencilla.
- Regular.
- Simétrica.
- Continua.

d) Los sistemas estructurales deben disponer de redundancia y de capacidad de
deformaciones inelastica que les permitan disipar la energia introducida por sismos
de excepcional intensidad, mediante elevado amortiguamiento inelastico y sin la

presencia de fallas fragiles locales y globales.

De estos principios bdasicos derivan diversas recomendaciones especificas sobre
estructuracion. Antes, conviene recordar brevemente cuales son los sistemas estructurales

basicos con que se cuenta para proporcionar la resistencia a cargas laterales de los edificios.
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* El marco tridimensional (Fig. 2.92) esta formado por columnas y vigas en dos
direcciones, conectadas entre si de manera de permitir la transmision de momentos

flexionantes y proporcionar rigidez lateral a la estructura.

|2 L~
T
e e A . P
" i s = ==

Fig. 2.92 Marco tridimensional.

» El marco rigidizado con diagonales de cortaviento, con nucleos rigidos o con muros
de relleno (Fig. 2.93); en estas estructuras la interaccion entre los dos sistemas
basicos produce una distribucion de las cargas laterales que es compleja y variable
con el nimero de pisos, pero que da lugar a incrementos sustanciales de rigidez y

resistencia con respecto a la estructura base.

W“ ot

il KT

a) Con muros de rigidez. b) Con nicleos. ¢) Con contravientos.

Fig. 2.93 Marcos Rigidizados.

= La estructura tipo cajon, de paredes de carga (Fig. 2.94), estd formada por paneles

verticales y horizontales conectados para proporcionar continuidad.
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Fig. 2.94 Sistema tipo cajon.

Al seleccionar los elementos de soporte, muros y columnas, y su posicion en el edificio,
hay que establecer que tan rigida ante fuerzas horizontales se desea la estructura del

edificio.

Un criterio puede ser el disefiar una estructura que absorba energia a través de su capacidad
de deformacion. Otro criterio sera el disefiar una estructura rigida capaz de resistir las

fuerzas sismicas o de viento que se presenten, sin suftrir grandes deformaciones.

Al fijar el grado de rigidez deseable en una estructura, hay que analizar el problema en
conjunto con la cimentacion. Una estructura muy rigida requerird de un suelo y una
cimentacion capaces de desarrollar las fuerzas de empotramiento obtenidos en el célculo.
De otra manera ante la accion de fuerzas principalmente horizontales, se pondran presentar
fallas de cimentacion. En el caso de una estructura flexible las acciones que llegan a la

cimentacion estan amortiguadas por el comportamiento de la estructura.

2.10 Ejemplos de problemas de configuracion estructural.

En las figuras 2.95 (a, b, ¢) se muestran algunos problemas de configuracion estructural, su

planteamiento y algunas de las posibles soluciones a estos. (Ref. 4)
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CAPITULO 3. SOLICITACIONES (ACCIONES) Y REPUESTAS
ESTRUCTURALES.

3.1 Solicitaciones sismicas.

La accion de un sismo en una estructura reviste aspectos netamente distintos de los de la
mayoria de las otras acciones. Las diferencias no residen tanto en las caracteristicas
dinamicas de la accion, cuanto en que sus efectos dependen de una interaccion compleja
entre el movimiento sismico, las propiedades del suelo subyacente y las de la estructura
misma.

El diseno sismorresistente implica mucho mas que la simple consideracion de un conjunto
de cargas estaticas que se aplican a la estructura; requiere, ademas y principalmente, la
seleccion de un sistema estructural idoneo y eficiente para absorber los efectos sismicos y
de un cuidado especial en la observancia de requisitos de dimensionamiento y de detalle de
los elementos estructurales, y aun de los no estructurales.

Esto implica que un disefio adecuado para soportar las acciones comunes puede resultar
totalmente inapropiado para resistir efectos sismicos, como lo demuestran las frecuentes
fallas y problemas que tienen al utilizar sistemas contractivos desarrollados para zonas no

sismicas en otras en que estos efectos son criticos. (Ref. 1)
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A grandes rasgos el disefio sismico implica:

a)

b)

d)

La definicion de la accion de disefio. Los reglamentos especifican la intensidad
sismica que debe usarse en el disefio de los diversos tipos de estructuras en
distintas regiones; sin embargo, en estructuras de particular importancia es
necesario realizar estudios de disefo, tomando en cuenta las caracteristicas
geologicas, topograficas y de mecanica de suelos del sitio particular en que éstas
se van a desplantar. Para juzgar sobre estas modificaciones, es importante
conocer los aspectos fundamentales de sismologia y de riesgo sismico.

La seleccion de una estructuracion adecuada. Como se ha dicho
repetidamente, la bondad de un disefio depende de las condiciones necesarias del
esquema estructural para absorber las acciones que lo puedan afectar. En el caso
de sismos este aspecto adquiere una importancia todavia mayor, debido a que los
efectos sismicos dependen fuertemente de las propiedades de la estructura misma
y de los elementos normalmente considerados no estructurales. Mediante una
eleccion de una estructuracion adecuada puede lograrse que sean menos
desfavorables las acciones que inducen un sismo en la estructura.

El calculo de la respuesta estructural. Los métodos de andlisis sismico varian
grandemente en el nivel de refinamiento; desde la consideracion del efecto de una
serie de fuerzas estdticas equivalente, hasta el analisis dindmico ante
movimientos de la base de la estructura, representativos de los que el suelo de
cimentacion experimenta durante un sismo. El conocimiento de los aspectos
basicos de la respuesta dinamica de las estructuras es siempre necesario, aun
cuando se vayan a emplear métodos estaticos para su analisis cuantitativo.

El dimensionamiento y detallado de la estructura. Debido a que los criterios
de disefio aceptan que la estructura entre en etapas inelasticas de comportamiento
ante el sismo de disefo, es esencial que se eviten fallas fragiles locales y que, en
caso de que ocurra un sismo de excepcional intensidad, se logre una disipacion
uniforme de la energia del sismo mediante la influencia de un numero alto de

secciones.
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3.2 Caracteristicas de los sismos.

Los sismos, terremotos o temblores de tierra, son vibraciones de la corteza terrestre,
generadas por distintos fendémenos, como la actividad volcanica, la caida de techos de
cavernas subterraneas y hasta por explosiones. Sin embargo, los sismos mas severos y los
mas importantes desde el punto de vista de la ingenieria, son los de origen tectonico, que se
deben a desplazamientos bruscos de las grandes placas en que estd subdividida dicha
corteza. La energia se libera principalmente en forma de ondas vibratorias que se propagan
a grandes distancias a través de la roca de la corteza.

Ademés de la vibracion, hay otros efectos sismicos que pueden afectar a la estructuras,
principalmente los relacionados a fallas del terreno, como son los fenomenos de licuacion,

de desplazamiento de laderas y aberturas de grietas en el suelo. (Ref. 2)

Elevacidon .
Trinchera

Placa Océanica

Zona de fractura —\,\

Placa
Continental

Magma ’/’7/'/;;/'/////////

Subduccién -

Fig. 3.1 Movimiento de placas y generacion de sismos. Mecanismo de subduccion.

La figura 3.1 muestra de manera muy esquematica las principales caracteristicas de este
fenomeno tectonico. El sismo se genera por el corrimiento de cierta drea de contacto entre
placas. Se identifica un punto, generalmente subterraneo, que se denomina foco o
hipocentro, donde se considera se inici6 el movimiento; a su proyeccion sobre la superficie

de la tierra se le llama epicentro.
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Fig. 3.2 Mapa de relacién entre las principales placas tecténicas y la localizaciéon de los

epicentros de los terremotos y de los volcanes.

Aunque practicamente toda la corteza terrestre esta afectada por fallas geoldgicas, se ha
observado que la actividad sismica se concentra en algunas zonas donde los movimientos a

lo largo de estas fallas son particularmente severos y frecuentes.

Una vision global de la distribucion espacial de los grandes sismos se muestra en la figura
3.2, de la que se aprecia como €stos se presentan principal, pero no exclusivamente, en los

bordes de las grandes placas tectonicas.

La zona donde se libera la mayor parte de la energia sismica es un gran arco, conocido
como Cinturon Circumpacifico, un tramo del cual estd constituido por la zona de
subduccion entre la placa de Cocos y la placa del Norteamérica en la costa del Pacifico de

Meéxico. (Ref. 2)
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Fig. 3.3 Epicentros de sismos ocurridos en México en 1993 (Servicio Sismolégico Nacional).

En la figura 3.3 se muestra con mayor detalle la localizacion de los epicentros de los sismos
registrados en México durante cierto periodo. Se aprecia que, con mucho, la actividad se
concentra en la zona de subduccién antes mencionada, pero que se presentan también
fendmenos significativos en algunas otras areas. Destacan los de Baja California Norte, los

de Sonora y del Istmo de Tehuantepec.

3.3 Magnitud de un sismo.

Todo sismo esta asociado con gran desprendimiento de energia a lo largo de una superficie
de falla. Esta energia bajo la forma de ondas sismicas afecta grandes zonas de la superficie
terrestre en la que se producen movimientos del suelo. Es importante poder describir en

formas cuantitativa el tamafio o magnitud de un sismo. (Ref- 3)
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La magnitud de un sismo se mide por la cantidad de energia cinética liberada por el disparo
sismico. Se mide por medio del logaritmo de la méxima amplitud, expresada en milésimas
de milimetros, en que las ondas se registrarian en sismometros estandar especialmente
disefiados para este objeto, situados a una distancia epifocal de 100 km. Se han desarrollado
factores de conversion que permiten calcular magnitudes cuando la distancia entre el
instrumento y el epifoco difiere de 100 km. Energia y magnitud pueden ligarse por la

expresion siguiente:

LogicE=11.8+1.5M (Gutemberg y Richter)

Donde E es la energia en ergs, (cm-grs-seg) y M es la magnitud en la escala Richter. Esto
quiere decir que en un temblor moderado, de magnitud 6 liberan aproximadamente 10°'

ergs.

3.4 Intensidad de un sismo.

Cuando no se tienen registros instrumentales del movimiento del terreno, se puede describir
la severidad de un sismo con los efectos en las construcciones que existen en una zona, asi
se define la intensidad de un sismo.

La intensidad de un temblor es la medida de la potencia desplazada de un sismo en un lugar
dado. Del punto de vista de ingenieria no interesa tanto la magnitud del sismo como sus
efectos en los sitios donde existen o se van a construir las edificaciones. Esto se refiere a la
severidad de la sacudida sismica que se experimenta en un sitio dado. A esta caracteristica
de los sismos se le llama intensidad, y es claro que un mismo sismo, aunque tiene una sola
magnitud, tendra diferentes intensidades, seglin el sitio donde se registre. En general la
intensidad decrece a medida que nos alejamos de la zona epicentral, y para una misma
distancia epicentral, son mas intensos los sismos de mayor magnitud. (Ref- 3)

La escala de intensidades mas usada es la de Mercalli Modificada, se asignan intensidades
entre I y XII. Intensidades de IV o menores no corresponden a dafio estructural y una X

corresponde a una destruccion generalizada. (Ref. 2)



102

Escala de intensidad Mercalli Modificada (MM).

II.

I11.

IVv.

VI.

VIIL.

VIII.

No es sentido por las personas, registrado por los instrumentos sismografitos.
Sentido s6lo por pocas personas en reposo, especialmente en los pisos superiores,
objetos suspendidos pueden oscilar.

Sentido en el interior de las edificaciones, especialmente en pisos superiores, pero
muchos pueden reconocerlo como temblor, vibraciéon semejante a la producida por
el paso de un vehiculo liviano, objetos suspendidos oscilan.

Objetos suspendidos oscilan visiblemente, vibracion semejante a la producida por el
paso de un vehiculo pesado; vehiculos estacionados se bambolean, cristaleria y
vidrios suenan, puertas y paredes de madera crujen.

Sentido aun en el exterior de los edificios, permite estimar la direccion de las ondas,
personas dormidas se despiertan, el contenido liquido de recipientes y tanques es
perturbado y se puede derramar, objetos inestables son desplazados, las puertas
giran y se abren o cierran, relojes de péndulo se paran.

Sentido por todas las personas, muchos sufren panico y corren hacia el exterior, se
tiene dificultad para caminar establemente, vidrios y vajillas se quiebran, libros y
objetos son lanzados de los anaqueles y estantes, los muebles son desplazados o
volcados, el revoque y enlucido de mortero de baja calidad y mamposteria tipo D se
fisuran, campanas pequefias tafien.

Se tiene dificultad en mantenerse parado, percibido por los conductores de
vehiculos en marcha, muebles se rompen, dafios y colapso de mamposteria tipo C,
las chimeneas se fracturan a nivel de techo, caida del revoque de mortero, tejas,
cornisas y parapetos sin anclaje, algunas grietas en mamposteria de calidad media,
campanas grandes tafien, ondas en embalses y depositos de agua.

La conduccion de vehiculos se dificulta, danos de consideracion y colapso parcial
de mamposteria tipo C, algin dafio en mamposteria tipo B; algin dafio de
mamposteria tipo A; caida del revoque de mortero y de algunas paredes de

mamposteria, caida de chimeneas de fabricas, monumentos y tanques elevados,
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algunas ramas de arboles se quiebran, cambio en el flujo o temperatura de pozos de
agua, grietas en terreno himedo y en taludes inclinados.

IX. Pénico general, construcciones de mamposteria tipo D totalmente destruidas, dafio
severo y aun colapso de mamposteria tipo C, dafio de consideracion en mamposteria
tipo B, dafio a fundaciones, dafios y colapso de estructuras aporticadas, dafios en
ensambles y depoésitos de agua, ruptura de tuberia cerrada, grietas significativas
visibles en el terreno.

X. La mayoria de las construcciones de mamposteria y a base de porticos destruidas,
algunas construcciones de madera de buena calidad dafiada, puentes destruidos,
dafio severo a represas, diques y terraplenes, grandes deslizamientos de tierra, el
agua se rebalsa en los bordes de rios, lagos y embalses, rieles de ferrocarril
deformados ligeramente.

XI. Los rieles de ferrocarril deformados severamente, ruptura de tuberias enterradas que
quedan fuera de servicio.

XII. Destruccion total, grandes masas de roca desplazadas, las lineas de vision Optica

distorsionadas, objetos lanzados al aire.

Definicion de los tipos de mamposteria.

Tipo A: Buena calidad de ejecucion, mortero y disefio, reforzada y confinada empleando

varillas de acero, disefiada para resistir cargas laterales de sismo.

Tipo B: Buena calidad de ejecucion, reforzada, pero no disefiada especificamente para

resistir cargas laterales de sismo.

Tipo C: Calidad de ejecucion media, sin refuerzo y no disefiada para resistir cargas

laterales.

Tipo D: Materiales de baja resistencia, tal como adobe, baja calidad de ejecucion débil para

resistir cargas laterales.



104

El rango de intensidades Mercalli Modificada Ia VI no es relevante en términos de riesgo
sismico. El 90 % del dafio ocasionado por los terremotos corresponde a eventos con

intensidad grado VII a IX, expresado en la escala Mercalli Modificada.

3.5 Observaciones instrumentales.

Entre los aparatos para medir los sismos se encuentran los sismégrafos (Ver Fig. 3.4), que
se usan principalmente para determinar los epicentros y mecanismos focales. Para fines de
ingenieria los mas importantes son los acelerografos que proporcionan la variacion de
aceleraciones con el tiempo en un lugar donde estan colocados. Los mismos aparatos
colocados en los edificios permiten determinar la respuesta de estos a la accion sismica.

Los acelerografos contienen censores dispuestos de manera de registrar la aceleracion del
terreno en tres direcciones ortogonales (dos horizontales y una vertical). La Figura 3.5

muestra un registro tipico. (Ref. 2)

Fig. 3.5 Acelerégrafo y acelerograma reales.
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Los parametros mas importantes para definir la intensidad del movimiento y sus efectos en
la estructura son la aceleracion mdéxima, expresada generalmente como fraccion de la
gravedad, duracion de la fase intensa del movimiento, y el contenido de frecuencias. Este
ultimo punto se refleja en la forma del llamado espectro de repuesta. Por ahora basta con
decir que mientras mas cercanos sean los periodos dominantes del movimiento del suelo y
el periodo fundamental de vibracion de la estructura, mas critico seran los efectos del
sismo. (Ref. 2)

En la Figura 3.6 se muestra las aceleraciones medidas en distintos puntos de un edificio de
la ciudad de México sometido a un sismo de intensidad moderada, asi como en el terreno

adyacente en el subsuelo.
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Fig. 3.6 Registro de aceleraciones en un edificio de la ciudad de México para un sismo

moderado (28 de octubre de 1993).
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El conjunto de mediciones permite apreciar como el movimiento es casi imperceptible en
los depositos firmes profundos y crece en intensidad dentro de los estratos de arcilla (20 m
de profundidad), y mas atn en la superficie. El registro obtenido en el sétano del edificio
resulta practicamente igual al medido en el terreno libre, lo que indica que, en este caso, la
presencia del edificio no altera significativamente el movimiento del terreno. Los registros
obtenidos en el edificio van creciendo en intensidad con la altura, hasta que en la azotea la
aceleracion maxima es 2.5 veces mayor que la maxima registrada en el sotano. De los
comentarios sobre la respuesta de sistemas de un grado de libertad se desprende que esta
amplificacion entre la azotea y el s6tano depende principalmente de la relacion entre el

periodo fundamental del edificio y el periodo dominante del suelo.

3.6 Estadistica de los temblores.

Para realizar el disefio sismico, es necesario reglamentar los criterios de analisis con base
en estudios estadisticos acerca de la sismicidad en la region de estudio. México y en
particular la zona sur, son regiones de alto grado de sismicidad, sin embargo la frecuencia
de los temblores intensos, no es la misma en todas las regiones. Desde este punto de vista,
se ve la necesidad de tener mapas en los que se indiquen las regiones de riesgo sismico
semejante, con el fin de facilitar el disefio de las estructuras. Es una labor dificil, ya que no

siempre se cuenta con los datos necesarios para poder construirlas. (Ref. 3)

La mejor manera de expresar el riesgo sismico en un sitio dado es por medio de las
llamadas curvas de frecuencia-intensidad que expresan el ntiimero medio de veces por
unidad de tiempo (afio) que ocurren en el sitio intensidades sismicas mayores que algin

valor de interés.

Los periodos de recurrencia son los reciprocos de las frecuencias medias de temblores con

intensidades mayores que la que interesan. (Ref. 3)
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La regionalizacidon sismica de una zona, se realiza con base en los siguientes grupos de

datos:

= Sismicidad de la zona y de las zonas vecinas, medida por la frecuencia de temblores
de diversas magnitudes que se originan, o por la energia liberada.

» Leyes de transmision de las ondas sismicas, e influencia en la intensidad de diversas
variables, tales como la distancia epifocal, profundidad del foco, tipo de terreno, etc.

= Datos directos sobre intensidades registradas en el lugar de interés en caso de que

existan.

Con base en la informacion geoldgica y tectdonica del pais, asi como en los datos
estadisticos sobre magnitudes e intensidades registrados desde principios el siglo, se
trazaron curvas de iguales intensidades sismicas correspondientes a periodos de recurrencia
dados. A partir de estas curvas se hizo una regionalizacion y recomendaciones de disefo

(coeficientes y espectros de disefio) en los reglamentos (Ver Fig. 3.7). (Ref. 3)

ESTADQOS UNIDOS
DE AMERICA

GOLFO DE MEXICO

OCEANO
PACIFICO

GUATEMALA

Fig. 3.7 Regionalizacion sismica de México.

El peligro sismico aumenta de la zona A hacia la D.
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3.7 Determinacion de efectos sismicos por criterios estaticos y dinamicos.

Todas las estructuras se analizaran, suponiendo que el sismo actia segun dos direcciones
ortogonales, que deben coincidir con las de los marcos principales. Aunque las estructuras
que tengan planta irregular pueden requerir andlisis en otra direccién adicional. La
estructura se disenara para resistir las fuerzas por sismo, en cada una de las direcciones
sefaladas, por separado. En los elementos estructurales, las secciones criticas se
dimensionaran para resistir la suma vectorial de los efectos gravitacionales, los de una

componente del movimiento sismico y 0.30 de los de la otra componente. (Ref. 3)

En estructuras con altura superior a 60 m es necesario el empleo del analisis dinamico. El
reglamento de construcciones permite despreciar aquellos modos naturales con periodo
menor a 0.40 seg. pero en ninglin caso podran considerarse menos de 3 modos. También
permite despreciar el efecto dinamico torsional que resulte de excentricidades calculadas

estaticamente. (Ref. 3)

Para estructuras con altura inferiores a los 60 m se podra aplicar el método estatico de
analisis sismico. También existe una variante del método estitico que es el método
simplificado de analisis sismico, este método es aplicable a estructuras a base de muros de
carga, de baja altura, planta rectangular, con una distribuciéon sensiblemente simétrica de
muros, y en los pisos tienen rigidez suficiente para transmitir las fuerzas sismicas a los

muros paralelos a la direccion del movimiento del terreno. (Ref- 3)
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3.8 Coeficientes y espectros de disefio sismico.

Los procedimientos de disefio sismico incluidos en el capitulo correspondiente del Manual
de Obras Civiles de la CFE son los mismos que los de RCDF (Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal), pero generalizado para toda la Republica Mexicana.

Como indice de la accion de disefo se emplea el coeficiente sismico “c”, que sirve de base
para la construccion del espectro de disefio o puede usarse directamente como fraccion del
peso total de la construccion “W”, que constituye la fuerza cortante horizontal “V”, que

acttia en la base de la construccion.( Ref. 1)

v
c=—
\\Y%

El coeficiente sismico varia segin el peligro sismico del sitio, segun el tipo de suelo y

segun la importancia de la construccion.

El la tabla 6.1 se muestran los coeficientes sismicos especificados en el Manual de Obras
Civiles de la CFE para las cuatro regiones sismicas en que se divide la Republica

Mexicana. (Ref. 9)

Cf,,,,
\ 1 0<T<T: a=a0+(C;a°)T
‘ 1

2 T,<T<T; a=c

3 T>T, a =c(1;“2)r

T T T

Fig. 3.8 Espectro de disefio sismico para la Republica Mexicana. Segiin el manual CFE.
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Zona sismica Tipo de a c T (s) T, (s) r
dela Suelo.
Repiblica.
I 0.02 0.08 0.20 0.60 1/2
A II 0.04 0.16 0.30 1.50 2/3
I 0.05 0.20 0.60 2.50 1
I 0.04 0.14 0.20 0.60 1/2
B I 0.08 0.30 0.30 1.50 2/3
I 0.10 0.60 0.60 2.90 1
I 0.36 0.36 0.00 0.60 1/2
C I 0.64 0.64 0.00 1.40 2/3
11 0.64 0.64 0.00 1.90 1
I 0.50 0.50 0.00 0.60 1/2
D II 0.86 0.86 0.00 1.20 2/3
I 0.86 0.86 0.00 1.70 1

Tabla 3.1 Coeficientes sismicos especificados en el manual de CFE.

Nota: Las ordenadas espectrales que se obtienen son para estructuras del grupo B. Estas

deberan de multiplicarse por 1.50 en caso de estructuras tipo A.

* Tipo de suelo I: Aquellos sitios de terreno firme en que, a profundidad menor de 3
m, existen estratos rocosos o de suelo muy compacto.

* Tipo de suelo II: Terreno de Transicion, son los sitios en que el suelo compacto
se encuentra a profundidades de entre 3 y 20 m.

* Tipo de suelo III: Terreno Compresible, son aquellos sitios en que el suelo firme

se encuentra a mas de 20 m de profundidad.
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Seria impractico disefiar edificios que resistieran sismos severos manteniendo un
comportamiento eldstico; por lo tanto, los reglamentos de construccion prescriben
materiales y detalles constructivos tales que las estructuras pueden incursionar en
comportamiento inelastico y disipar la energia impartida por un temblor fuerte mediante

histéresis. (Ref. 2)

Esto permite reducir las fuerzas eléasticas de disefio sismico mediante factores que reflejan
la capacidad del sistema estructural para deformarse inelasticamente ante fuerzas laterales
alternantes sin perder su resistencia (ductilidad). En el caso del Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal, las fuerzas para andlisis estatico y las obtenidas del
analisis dinamico modal se pueden reducir dividiéndolas entre el factor Q’ que depende del

factor de comportamiento sismico Q. (Ref. 2)

Para estructuras que satisfacen las condiciones de regularidad que fijan la seccion 6 de las

Normas Técnicas Complementarias de Disefio Sismico, Q’ se calcula como:

Q’ = Qi se desconoce T o si éste es mayor o igual que T;.

Q=1+ (;rj(Q —1), si T es menor que T;.
1

Donde T es el periodo fundamental de vibracidon si se emplea el método estatico o el
periodo del modo que se considere cuando se use el analisis modal. Para estructuras que no
satisfagan las condiciones de regularidad que fija la seccion 6 de las Normas Técnicas
Complementarias de Disefio Sismico se multiplicara Q’ por 0.80. Las deformaciones se
calcularan multiplicando por Q las causadas por las fuerzas sismicas reducidas en el
método estatico o modal.

Los valores de Q dependen del tipo de sistema estructural que suministra la resistencia a
fuerzas laterales y de los detalles de dimensionamiento que se adopten (Ver tabla 3.2).
Ademas se nota que Q puede diferir en las dos direcciones ortogonales en que se analiza la

estructura, segun sean las propiedades de esta en dichas direcciones. (Ref. 2)
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Requisitos de regularidad para una estructura.

10.

11

Planta sensiblemente simétrica en masas y elementos resistentes con respecto a dos
ejes ortogonales.

Relacion de altura a menor dimension de la base menor de 2.5.

Relacion de largo a ancho de la base menor de 2.5.

En planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimension exceda de 20 por ciento de
la dimension de planta medida paralelamente a la direccion que se considera la
entrante o saliente.

Cada nivel tiene un sistema de techo o piso rigido y resistente.

No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimension en planta medida
paralelamente a la dimension que se considere de la abertura. Las areas huecas no
ocasionan asimetria significativa no difieren en posicion de un piso a otro y el area
total de abertura no excede en ningtin nivel de 20 por ciento del area de la planta.

El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para disefio
sismico, no es mayor que el del piso inmediato inferior ni, excepcion hecha del
ultimo nivel de la construccidn, es menor que 70 por ciento de dicho peso.

Ninglin piso tiene un area, delimitada por los patios exteriores de sus elementos
resistentes verticales, mayor que la del piso inmediato inferior ni menor que 70 por
ciento de ésta. Se exime de este Ultimo requisito Unicamente al ultimo piso de la
construccion.

Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos direcciones
ortogonales por diafragmas horizontales y por trabes o losas planas.

La rigidez al corte de ninglin entrepiso excede en mas de 100 por ciento a la del
entrepiso inmediato inferior.

En ningln entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente, e, excede
del 10 por ciento de la dimension en planta de ese entrepiso medida paralelamente a

la excentricidad mencionada.



113

Factor de comportamiento sismico Q (Coeficiente de Ductilidad).

Factor Q

Requisitos

4

1.- La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por marcos no
contraventeados de acero o concreto reforzado; por marcos contraventeados o con muros de
concreto reforzado en los que en cada entrepiso los marcos son capaces de resistir, sin contar
muros ni contravientos, cuando menos 50 por ciento de la fuerza sismica actuante.

2.- Si hay muros ligados a la estructura en la forma especificada en el caso I del articulo 204 del
reglamento, éstos se deben tener en cuenta en el andlisis, pero su contribucion a la capacidad
ante fuerzas laterales so6lo se tomara en cuenta si estos muros son de piezas macizas, y los
marcos sean contraventeados, y los muros de concreto reforzado son capaces de resistir al
menos 80 por ciento de las fuerzas laterales totales sin contribucion de los muros de
mamposteria.

3.- El minimos cociente de la capacidad resistente de un entrepiso entre la accion de disefio no
difiere en mas de 35 por ciento del promedio de dichos cocientes para todos los entrepisos. Para
verificar el cumplimiento de este requisito, se calculard la capacidad resistente de cada
entrepiso teniendo en cuenta todos los elementos que puedan contribuir a la resistencia, en
particular los muros que se hallan en el caso I a que se refiere el articulo 204 del RCDF.

4.- Los marcos y muros de concreto reforzado cumplen con los requisitos que fijan las normas
técnicas correspondientes para marcos y muros ductiles.

5- Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para marcos ductiles que fijan las
normas técnicas correspondientes.

Se satisfacen las condiciones 2, 4 y 5 para Q=4, y en cualquier entrepiso dejan de satisfacerse
las condiciones 1 o 3, pero la resistencia en todos los entrepisos es suministrada por columnas
de acero o de concreto reforzado con losas planas, por marcos rigidos de acero, por marcos de
concreto reforzado, por muros de este material, por combinaciones de éstos y marcos o por
diafragmas de madera contrachapada. Las estructuras con losas planas deberan ademas
satisfacer los requisitos de las normas técnicas para estructuras de concreto.

La resistencia a fuerzas laterales es suministrada por losas planas con columnas de acero o de
concreto reforzado que no cumplen en algun entrepiso lo especificado por Q= 4 o 3, o por
muros de mamposteria de piezas macizas confinados por castillos; dalas, columnas o trabes de
concreto reforzado o de acero que satisfacen los requisitos de las normas complementarias
respectivas, o diafragmas construidos con duelas inclinadas o por sistemas de muros formados
por duelas de madera horizontales o verticales combinados con elementos diagonales de
madera maciza. También se usard Q= 2 cuando la resistencia es suministrada por elementos de
concreto prefabricado o presforzado con las excepciones que marcan las normas técnicas para
estructuras de concreto.

1.5

La resistencia a fuerzas laterales es suministrada en todos los entrepisos por muros de
mamposteria de piezas huecas, confinados con refuerzo interior, que satisfacen los requisitos de
las normas técnicas respectivas, o por combinaciones de dichos muros con elementos como los
descritos para Q=4 o 3, o por marcos y armaduras de madera.

La resistencia a fuerzas laterales es suministrada al menos parcialmente por elementos o
materiales diferentes de los antes especificados, a menos que se haga un estudio que demuestre,
a satisfaccion de Departamento, que se puede emplear un valor mas alto.

Tabla 3.2 Requisitos para el uso de distintos factores de comportamiento sismico Q.
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3.9 Analisis estatico sismico.

El analisis dinamico puede ser muy complicado para determinado tipo de estructuras, en las
que no se justifique un analisis de esta naturaleza; un criterio simplificado de anélisis es el
llamado anélisis estatico; se ha partido de una comparacion de las resistencias requeridas
por diversas estructuras, ante la presencia de fuerzas horizontales y con objeto de que su

comportamiento sea adecuado en relacion con sismos de diversa intensidad. (Ref. 3)

3.9.1 Valuacion de fuerzas sismicas sin estimar el periodo fundamental del edificio

sin apéndices.

Segun el primer parrafo de la seccion 8 de las NTDS, las fuerzas sismicas en los diferentes
niveles de una estructura pueden valuarse suponiendo un conjunto de fuerzas horizontales
que obran sobre cada uno de los puntos donde se supongan concentradas las masas. La
fuerza actuante donde se concentra una masa i es igual al peso de la misma, W;, por un
coeficiente proporcional a la altura h; de la masa en cuestion sobre el desplante, sin incluir

tanques ni apéndices. (Ref. 2)

Con lo descrito en el parrafo anterior concluimos que la fuerza horizontal P; aplicada en el

centro de masas del nivel i esta dada por la formula. (Ref. 2)

_c ( Wi.hi
Q > Wihi

Aplicaremos esta formula al edificio esquematizado a en la Fig. 3.9, considerando que la

Pi )W.

estructuracion, los materiales y los detalles constructivos empleados son tales que el factor
de comportamiento sismico Q puede tomarse igual a 4 en la direccion X, e igual a 2 en la

direccion Y.
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Obsérvese que el esquema aludido representa al edificio completo y no sélo a un marco o
muro aislado, y que los valores de Q son distintos en las dos direcciones, porque hemos
supuesto que las estructuraciones respectivas son diferentes. Consideramos ademas que la
estructura esta ubicada en la zona de terreno altamente compresible (III) y que se trata de
una construccion que por su importancia se clasifica como del grupo A y esta en la Zona B

de la Regionalizacion Sismica de México.

;2
a  z Wi (ton)
£ 90
m 5
5 ™
120
4 .
4 ()
150
3 1
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Figura 3.9 Edificio con sistemas resistentes ortogonales.
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Figura 3.9 Edificio con sistemas resistentes ortogonales (continuacion).
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Centros de masas

Nivel X; (m) Y; (m)
1 8.50 6.30
2 9.20 5.50
3 9.20 5.50
4 9.20 5.50
5 6.75 3.25

Tabla 3.3 Posicion de los centros de masa del edificio de la Fig. 3.8.

Hemos supuesto que las centros de masas en la tabla 3.3, en la direccion Y estan ubicados

en el centro y en la direccion X estan desplazados un poco del centro, excepto en el nivel 5.
Empleando los datos anteriores se encuentra que:
c=0.60 X 1.50=0.90

En la direccion X: R @ =0.225
Q 4

En la direccion Y: £ O—9O =045
Q 2

A partir de esta informacion se elaboran las siguientes tablas 3.4 (a y b) donde se presentan
en forma sistematizada las operaciones para obtener en ambas direcciones, las fuerzas

actuantes P;, las cortantes en los entrepisos Vj, asi como su posicion en planta.
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a) Direccion X.

Nivel Wi h; Wih; Pix Vix Vi Pinyi | EPix.yi Yvi
(ton) | (m) (ton) | (ton) | (m) (m) (m)
5 90 16 1140 | 35.66 | 35.66 | 3.25 | 115.88 | 115.88 | 3.25
4 120 13 1560 | 38.63 | 74.28 5.50 | 212.45 | 328.33 | 4.42
3 150 10 1500 | 37.14 | 11142 | 5.50 |204.28 | 532.60 | 4.78
2 150 7 1050 | 26.00 | 137.42 | 5.50 | 142.99 | 675.60 | 4.92
1 180 4 720 17.83 | 15525 | 6.30 | 112.31 | 787.91 | 5.08
Suma | 690 6270
Pi = 0'225(zw£jhi)z Wi oy Z\I]):'y'
b) Direccion Y.
Nivel W; h; W;h; Piy Viy X; Piy.xi | XPiy.x; Xvi
(ton) | (m) (ton) | (ton) | (m) (m) (m)
5 90 16 1140 | 71.31 | 71.31 6.75 | 481.35 | 48135 | 3.25
4 120 13 1560 | 77.25 | 148.56 | 9.20 | 710.73 | 1192.08 | 4.42
3 150 10 1500 | 74.28 | 222.85 | 9.20 | 683.40 | 1875.48 | 4.78
2 150 7 1050 | 52.00 | 274.84 | 9.20 | 478.38 | 2353.86 | 4.92
1 180 4 720 35.66 | 310.50 | 8.50 | 303.07 | 2656.93 | 5.08
Suma | 690 6270

z Piy.xi
Viy

Piy = 0.45( Wihih‘ )> Wi Xui =

ZWi

Tabla 3.4 Fuerzas cortantes y su posicion en el edificio de la Figura 3.8
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3.9.2 Valuacion de fuerzas sismicas estimando el periodo fundamental del edificio

sin apéndices.

La seccion 8.2 de las NTDS permite usar fuerzas cortantes reducidas siempre que se tome
en cuenta el valor aproximado del periodo fundamental de vibracion del edificio T,

calculado en segundos con la formula siguiente: (Ref. 2)

Donde:
e  W;: Esel peso de la masa ;.
e P;: La fuerza horizontal que actiia en ella de acuerdo con el procedimiento donde no
se estima el periodo.

¢ d;: El desplazamiento correspondiente en la direccion de P;.

g: La aceleracion de la gravedad.
De acuerdo con el valor resultante de T, se aplica una de las dos opciones siguientes:

I. Si T <T, se procede como cuando no se calcula T, pero de manera que la relacion
Vo/W, =2a/Q’, calculandose a y Q’ como hemos explicado anteriormente.
II. Si T > T, procedemos como en el parrafo I, pero de forma tal que la fuerza lateral
en la masa i es proporcional a (ki.h; + kj.h?) W;, siendo:
ki= q[l —1(1 z W
Z Wihi

k> =1.5rq(1-q) ZW’

D Wihi?

Donde: q= (Ej y a no sera menor de c¢/4.

2
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Por lo tanto para el parrafo I pi= Wi Z Wi
Q' Z Wihi
Y para el parrafo I1 Pi= g' (ki.hi + kahi? )Z Wi

A continuacién examinaremos si es posible reducir las fuerzas sismicas del ejemplo
anterior tomando en cuenta que el edificio cumple con todas las condiciones de regularidad
necesarias que marcan las NTDS; para el edificio en cuestion se encontrd que:

2,=0.10

¢=0.60 x 1.50 =0.90

T1=0.6

T,=2.9

r=1

Los calculos empleados para obtener T en las dos direcciones de andlisis empleado se
simplificaran en la tabla 3.5 (a y b) partiendo de valores de rigideces dados en la figura 3.8
del edificio y de las fuerzas P; obtenidas.

ESTIMACION DEL PERIODO FUNDAMENTAL DEL EDIFICIO.

a) Direccion X

Nivel W; P; Vi K Vi/K; d; W..d;” Pi.d;
(ton) (ton) (ton) | (ton/cm) | (cm) (cm)

5 90 35.66 35.66 44 0.810 8.441 | 6412.80 | 300.97
4 120 38.63 74.28 44 1.688 7.631 | 6987.53 | 294.75
3 150 37.14 | 111.42 68 1.639 5.943 | 5297.15 | 220.71
2 150 26.00 | 137.42 68 2.021 4.304 | 2778.67 | 111.90
1 180 17.83 | 155.25 68 2.283 2.283 938.25 40.70

Suma 22414.39 | 969.04




Te=63 221439 6 97,
981x969.04
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Tomando en cuenta que g=981 cm/seg’ y que Vy/Ki= desplazamientos de entrepiso,

acumulados hacia arriba dan d;.

b) Direccion Y
Nivel Wi P; Vi K Vi/Ki d; W..d;” Pi.d;
(ton) (ton) (ton) | (ton/cm) | (cm) (cm)
5 90 71.31 71.31 131 0.544 4.690 | 1979.72 | 334.45
4 120 77.25 | 148.56 206 0.721 4.146 | 2062.45 | 320.27
3 150 74.28 | 222.85 236 0.944 3.425 | 1759.12 | 254.38
2 150 52.00 | 274.84 236 1.165 2.480 922.76 | 128.97
1 180 35.66 | 310.50 236 1.316 1.316 311.58 46.91
Suma 7035.63 | 1084.99

Ty =6.3, /M = 0.51seg.
981x1084.99

Tabla 3.5 Estimacion del periodo fundamental del edificio de la Figura 3.8.

Tomando en cuenta que g=981 cm/seg’ y que Vi/Ki= desplazamientos de entrepiso,

acumulados hacia arriba dan d;.

Ya teniendo los valores de T en las dos direcciones ortogonales analizadas procedemos a

comparar los valores de T con T; y T, para poder valuar si se puede o no reducir las fuerzas

sismicas en el edificio.
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En la direccion X resulta T= 0.97 segundos, menos que T, entonces se aplica la formula

P, _a Wihi
o Q' ZWihi

cuando no se estima el periodo fundamental del edificio, indicando que las fuerzas sismicas

JZ Wi ycomo Ti<T<T, .. a=¢c y Q’=Q, que es el mismo valor que

en esta direccion no pueden reducirse por este concepto.

En la direccion Y encontramos que T= 0.51 segundos, también menor que T, por que lo
que nuevamente podemos emplear las fuerzas obtenidas sin estimar el periodo fundamental

o . C-a
del edificio, pero esta vezcomo T <T; .. a=a0+( °

T y Q= 1+(TTJ(Q—1)-

a=0.10+ (M)XO.SI =0.78
0.60

Q= 1+[0‘51J(2—1): 1.85

0.60
2 _07_ o
Q' 1.85

Con las fuerzas Pjy calculadas con la relacion ¢/Q= 0.45, ahora nosotros calcularemos las
fuerzas Py con la relacion a/Q’= 0.42; por lo que hay que multiplicar las P;, por

0.42/0.45=0.93 y se obtiene las fuerzas reducidas buscadas.

Piy Reduccion | Pjy Reducidas
(ton) (ton)
71.31 0.93 66.32
77.25 0.93 71.84
74.28 0.93 69.08
52.00 0.93 48.36
35.66 0.93 33.16

Tabla 3.6 Reduccion de fuerzas sismicas en direccion Y.



123

Esta reduccion no modifica las posiciones de las fuerzas por que todas han sido

multiplicadas por el mismo factor reductivo.

3.9.3 Valuacion de fuerzas sismicas sin estimar el periodo fundamental del edificio

con apéndices.

Son apéndices los tanques, parapetos, pretiles, anuncios, ornamentos, ventanales, muros,
revestimientos y demds elementos cuya estructuracion difiera radicalmente de la del resto

del edificio. (Ref. 2)

Para determinar las fuerzas en un apéndice debemos suponer que la fuerza actia sobre el

apéndice de la misma distribucion de aceleraciones que le corresponderia si se apoya

directamente en el terreno, multiplicada por (1+4Cj donde ¢’ es el factor por el que se

C
multiplica el peso del nivel de desplante del apéndice cuando se valuan las fuerzas sobre
toda la construccion, sin afectarlo por el factor Q, puesto que el mismo ya ha sido incluido

en el calculo de dichas fuerzas.

Estrictamente, en edificios con apéndices, no se aplica la formula Pi = i(L
Q > Wihi

para evaluar las fuerzas en los pisos debemos emplear textualmente las NTDS.

)W,

<

Para ilustrar los calculos necesarios, consideremos un edificio con un Q=4 y que se trata de
una construccion del grupo B, desplantada en el terreno firme (zona I), en la zona B de la

Regionalizacion sismica de México. (Ver Figura 3.10).

Con tales datos determinamos que c=0.14, con lo que V,/W, debe ser igual a

0.14 =0.035, estando incluidos en V, y en W, las fuerzas laterales y los pesos de los

apéndices respectivamente.
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W-
i il Fasi il .“.:r" - il i I il
K- 30m
W
K. 30m
W
K: 3.0m
W:
K: W 30m
Wi
K 30m
AT AL
i Wi (ton) K; (ton/cm)
1 400 100
2 400 200 W; = Peso de la masa ;
3 400 200
4 400 100 K; = Rigidez del entrepiso ;
5 300 100
6 5 | -
7 |

Figura 3.10 Elevacion esquematica de un edificio con apéndices.
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Las fuerzas sismicas en los pisos 1 a 5 son proporcionales a los productos de sus pesos W;

por las alturas h;, sea a la constante de proporcionalidad, entonces:

Ps = o.Ws.hs =300x 1500 = 45000
Ps=a.Wa.hs=400x120 = 4800
P3 = 0.W3.h3 =400x9a = 3600
P> = . W2.h2 =400x 60 = 24000
Pi=o.Wi.hi =400x 30 =12000

Si los apéndices estuviesen apoyados en el suelo, suponiendo que su sistema resistente a
. . 0.14 ,
cargas es tal que es apropiado Q=2, por lo consiguiente CZT =0.07; entonces tendrian

unas fuerzas sismicas iguales a:

P's=0.07x We=0.07x5 = 0.35ton
P'7=0.07x W7 =0.07x10 = 0.70ton

Para el apéndice que pesa Ws, ¢’ es el factor por el cual se multiplica W, para obtener la

fuerza P;; es decir, ¢’¢=a.h;=3a. Lo mismo aplica para el apéndice que pesa W7 se tiene

1

¢’7=a.hs=15a. Las fuerzas P’ y P’; tienen que multiplicarse por (1 + Cj como sigue:
c

Po = 0.35(1 + 4(3“)j = 0.35+300

=0.70 + 3000
0.14

Para calcular a se emplea la condicion de que el cortante en la base (suma de las fuerzas Py
a P;) entre la suma de los pesos Wy a W5 debe ser igual a 0.035 usando las ecuaciones de

P, hasta P.



168300 + 1.05 =0.035(1915) .".

o= 0.00392 y sustituyendo a en las ecuaciones tenemos:

P;=1.88 V,=1.88

Ps=17.64 Vs=19.52

P,=18.82 V4&=38.34

P3=14.11 V3=152.45

P,=9.41 V,=61.86

Ps=0.48 Ve=0.48

P=4.70 V1= 67.04 = V,= Cortante Basal;

Las fuerzas estan en toneladas y en la base se verifica que Vo/W,= 67.04/1915 = 0.035

Cuando la masa de los apéndices es pequeiia comparada con la que se concentra en los

pisos, opcionalmente, podemos ignorar en primera instancia los apéndices y aplicar la

expresion Pi =(3(ZW\;;?L)WO , podemos realizar una tabla como las anteriores (Ver
tabla 3.7):
Nivel o W; h; W,..h; P; Vi
entrepiso (ton) (ton) (ton) (ton)
300 15 4500 17.33 17.33
4 400 12 4800 18.49 35.82
3 400 9 3600 13.87 49.69
2 400 6 2400 9.24 58.93
1 400 3 1200 4.62 63.55
Suma 1900 16500

Pi = 0.035( Wihih‘ )> Wi

ZWi

Tabla 3.7 Fuerzas sismicas de la Figura 3.9 sin considerar apéndices.
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Las fuerzas de los apéndices como si estuviesen desplantados en el suelo se dan con las

expresiones:

P's =0.07x W6 =0.07 x5 = 0.35ton
P'7=0.07x W7 =0.07x10 = 0.70ton

Para el apéndice Wg, ¢’ es el factor por el que se multiplica Wy para obtener Py, esto es

Pr 4.62

c'o=——=-—=0.0116 ; similarmente, para el apéndice W5, es el factor por el que se
Wi 400
L Ps 17.
multiplica W5 para obtener Ps, esto es ¢'7 = = = 17.33 =0.0577.
Ws 300

]
Los valores dados en las ecuaciones de P’ y P’; por la expresion (1+4Cj por lo tanto

C
tenemos:
Ps = 0.35(1 + 4(00116)J =0.47
P = 0.70(1 + 4(00577)j =1.85

Comparando las fuerzas obtenidas considerando el factor de proporcionalidad o,

observamos que son muy similares entre si. Las cortantes son ahora:

V= 1.85 ton

V5= 19.18 ton
V4=37.67 ton
V3= 51.54 ton
V,=60.78 ton
Ve= 0.47 ton

V1= 65.87 ton
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3.9.4 Valuacion de fuerzas sismicas estimando el periodo fundamental del edificio

con apéndices.

Para estimar el periodo de el edificio con apéndices usaremos las cortantes calculadas

empleando el factor a en la seccion anterior, ignorando las fuerzas y pesos de los

apéndices.
Nivel W; P; Vi K; Vi/Ki d; W..d;” Pi.d;
(ton) (ton) (ton) | (ton/cm) | (cm) (cm)
5 300 17.33 17.33 100 0.173 1.710 877.38 29.64
4 400 18.49 35.82 100 0.358 1.537 944.72 28.41
3 400 13.87 49.69 200 0.248 1.179 555.65 16.34
2 400 9.24 58.93 200 0.295 0.930 346.09 8.60
1 400 4.62 63.55 100 0.636 0.636 161.56 2.94
Suma 2885.40 | 85.93

T=63 | 238340 | 17ceq.
981x85.93

Tabla 3.8 Estimacion del periodo fundamental del edificio de la Figura 3.9.

Supongamos que el edificio satisface los requisitos de regularidad necesarias que marcan
las NTDS para que no sea necesario multiplicar Q’ por 0.80. Recordemos que ¢=0.14 y que
esta desplantada en terreno firme (Zona I) y que se encuentra en la zona B de la

Regionalizacion sismica de México. (Ver tabla 3.1).

a,= 0.04
c=0.14

T1=0.20
T,=0.60

r="%
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Ya que T > T, se aplica el parrafo II de la seccion 3.9.2 que requiere emplear los factores

k; y k; dados por las expresiones:

ki=q[l-r(1-q)] %\yh

ZWi
k2=1.5rq(l-q)<E&—

z Wihi?
T2\ i
Donde: q= (Tj y a no sera menor de c¢/4.

Vo

, cuando T > T,

o

. : : a
Necesitamos previamente determinar 6 que es lo que debe valer

0.60_,,,

azc(rl;)r por consiguiente a:O.14x(m) =0.1 y como ¢/4 es menor que a se

utilizara a=0.1, en consecuencia como T > T por lo tanto Q’= Q= 4. Entonces la relacion

Vo_a _01_,0s.

Wo Q' 4

La obtencion de las fuerzas reducidas se muestra en la tabla 3.9, en particular, la cortante en
la base que ha disminuido de 67.04 a 47.50 ton por haberse estimado el periodo

fundamental de vibracion del edificio.

Nivel Wi h; W..h; W..h f; P; Vi
(ton) (m) (ton) (ton)
5 300 15 4500 67500 | 431.35 14.00 14.00
4 400 12 4800 57600 | 436.53 14.17 28.17
3 400 9 3600 32400 | 309.72 10.05 38.22
2 400 6 2400 14400 | 194.69 6.31 4453
1 400 3 1200 3600 91.45 2.97 47.50
Suma 1900 16500 | 175500 | 1463.74

Tabla 3.9 Fuerzas sismicas del edificio de la Figura 3.9 reducidas por estimacion de su periodo

Fundamental.
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Datos ocupados para realizar la tabla 3.9:

c=0.14
r=0.50
T,=0.60
Q=Q=4
T=1.17 seg.

Célculos hechos para la tabla 3.9:

T2\
- —0.72
d (Tj

0.60

a=0.14x(——
1.17

)2 = 0.1

ki=0.72[1-0.5(1 - 0.72)]@ =0.7130
16500

1900

k2 =1.5%0.5%0.72(1-0.72) =0.001637
175500

fi = ki.Wi.hi + k2.Wi.hi®

Voo 2 Vo= 2 xwWo="1x1900 = 47.50ton
Wo Q' Q' 4
P = Vo.fi
D fi
Como verificacion podemos verificar la relacion \\;0 :4;;.05: =0.025 que es un valor

idéntico al solicitado.
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Las fuerzas en los apéndices se pueden modificar procediendo como en la segunda parte del

ejemplo de la seccion 3.9.3.

Las fuerzas de los apéndices como si estuviesen desplantados en el suelo se dan con las

expresiones:

P's =0.07x W6 =0.07x5 = 0.35ton
P'7=0.07x W7 =0.07x10 = 0.70ton

Para el apéndice Wg, ¢’ es el factor por el que se multiplica Wy para obtener Py, esto es

c'o = P _297 0.0074 ; similarmente, para el apéndice W7, es el factor por el que se
Wi 400
multiplica W5 para obtener Ps, esto es c'7 = P _ 1:4:0000 =0.04667 .
5

. ., 4c'
Los valores dados en las ecuaciones de P’s y P’; por la expresion (1 +j por lo tanto
c

tenemos:

=0.45

Ps = 0.35(1 + 4(00074)J

=1.63

P = 0.70(1 " 4((’()4667)}

Entonces los cortantes quedan de la siguiente manera:
V7=1.63 ton

Vs=15.63 ton

V4= 29.80 ton

V3= 39.85 ton

V,=46.16 ton

Ve= 0.45 ton

V1=49.58 ton
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3.10 Distribucion de las fuerzas sismicas entre los elementos resistentes del edificio y

calculo de efectos de torsion.

Una vez determinadas las fuerzas sismicas que obran en cada piso de un edificio, tenemos
que distribuirlas entre los elementos resistentes verticales (marcos y/o muros y/o
contravientos). En este paso del analisis sismico hay que tener en cuenta que debido a los
efectos dindmicos de la vibracion, el momento torsionante que actiia en cada entrepiso se

ve en general amplificado y la excentricidad efectiva puede ser mayor calculada. (Ref. 2)

Por otra parte, la determinacion del centro de torsion solo puede efectuarse con pobre
aproximacion ya que la rigidez de cada elemento particular se altera por agrietamientos
locales, fluencias o por la contribucién de elementos no estructurales. Por las dos razones
expuestas, los reglamentos de construccion modernos especifican excentricidades de
disefio que, segun lo que sea mas desfavorable, amplifican o reducen la excentricidad

directa para incorporar a naturaleza dinamica de las torsiones sismicas en calculos estaticos.

Presentaremos a continuacion dos métodos para efectuar la distribucion de cortantes
sismicas siguiendo las pautas anteriores. El primero (se estudiara mas a fondo) se limita a
estructuras cuyos elementos resistentes estan ubicados en dos direcciones ortogonales y
hace uso del concepto de rigidez de entrepiso; tiene la ventaja que se puede incorporar
facilmente en una hoja de célculo electronica. El segundo método, (solo sera mencionado)
emplea operaciones matriciales, es innecesaria la definicion de rigideces de entrepiso y
direccion, pero requiere el empleo de computadoras. Ambos métodos se basan en la

hipotesis de que los pisos son diafragmas rigidos en su plano.
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La figura 3.11 muestra la planta de un entrepiso en el cual los elementos estructurales que

resisten fuerzas laterales son paralelos a las direcciones X 0 Y.

Y

Tizes

Rix

Ry -{ —{ —{—{—{—}
Ry {4 ———1
Ry {—{ H—{——

¢ 7

Ry
b

I~

Fig. 3.11 Planta de un entrepiso y su centro de torsion.

En estas circunstancias, las fuerzas sismicas se pueden distribuir entre los elementos

resistentes mediante los siguientes pasos: (Ref. 2)

a) Se calculas las rigideces de entrepiso de los elementos resistentes en ambas
direcciones y en todos los entrepisos.

b) Se evalua la fuerza horizontal P; aplicada en el centro de gravedad de cada nivel
i para las dos direcciones con alguna de las opciones descritas anteriormente.

c) Se obtiene la cortante en cada entrepiso, asi como su linea de accioén en planta
por equilibrio estatico.

d) Se determina el centro de torsion en cada entrepiso. Este centro es el punto por
el que debe pasar la linea de accion de la fuerza cortante para que el movimiento
relativo de los dos niveles consecutivos que limitan el entrepiso sea
exclusivamente de translacion. En caso contrario existe torsion o rotacion
relativa entre dichos niveles. Las expresiones para calcular el centro de torsion
son:

3 Z(Rjy.Xj) 3 Z(ij.yj)

= 72 R, ==

X, Y; son las coordenadas de los elementos resistentes.

Xt
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e) La fuerza cortante sobre un elemento resistente es igual a la suma de dos
efectos: debido a la fuerza cortante del entrepiso supuesta actuando en el centro
de torsion, y el causado por el momento torsionante. Si la direccion analizada

del sismo es paralela al eje X, se obtienen las cortantes siguientes:

En los elementos resistentes x, por efecto de la fuerza cortante aplicada en el

centro de torsion:

En los elementos resistentes x, por efecto de torsion:

Mt.ij.th

(Z ij.yzjt + Z Rjy.ijt)

En los elementos resistentes y, por efecto de torsion:

Mt.Rjy.th

(z ij.yzjt + z Riy.x zjt)

En las expresiones anteriores Vy es la cortante en el entrepiso considerando en la
direccion X; Xj;, yj: son las distancias del elemento resistente j al respectivo centro
de torsion; M, es el momento torsionante de disefio, igual al producto de Vi por la

mas desfavorable de las siguientes excentricidades:

ei=15e+0.1b
ex=e;—0.1b
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Siendo la excentricidad directa, e, la distancia entre la linea de accion de la cortante
y el centro de torsion, y b la mayor dimensién en planta del entrepiso medida
perpendicularmente a Vy. Al calcular e; a e se le suma, en el mismo sentido, la
excentricidad accidental 0.1 b; en cambio, al evaluar e, a e se le resta en sentido
contrario la excentricidad resultante sea de digno opuesto al de la directa. Para cada
elemento resistente se investiga si e; o e, produce efectos mas desfavorables. Se

lleva a cabo un analisis similar con las fuerzas en la direccion Y.

f) Para cada elemento resistente se calculan las cortantes debidas al 100 por ciento
de las fuerzas sismicas en la direccion Y y viceversa. Rige el mayor de los
resultados.

g) Conocidas las cargas que actiian en cada elemento resistente, éste se analiza de

acuerdo con los métodos presentados en el capitulo 2 u otros similares.

Es necesario precisar los signos de las cantidades aludidas en el procedimiento que
acabamos de describir. Las rigideces de entrepiso son siempre positivas y se debe de
escoger un sistema de coordenadas derecho con centro en cualquier punto en planta. Asi,

las coordenadas de los elementos resistentes, X; 0 y; pueden ser positivas o negativas y se

z (Rjy.Xj) z (RJX-YJ)

yt =, que dan como

z Rjy y z ij

resultado las coordenadas del centro de torsion (X, y;) con el signo apropiado. Las

incluiran con su signo en las ecuaciones xt=

distancias de los elementos resistentes a dicho centro también tienen signo y estan dadas

por: (Ref. 2)

Xjt = Xj — Xt Yit=Yi— Yyt

Las posiciones de las cortantes, definidas por las coordenadas x, o yy, deben referirse al

mismo sistema de coordenadas, incluyendo el signo correspondiente.
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Entonces las excentricidades directas se valian con los signos que resulten, como las

diferencias: (Ref. 2)

Csx = Yv =Yt Csy = Xv — Xt

El signo de e, debe incluirse al calcular las excentricidades de disefio e; y e;; las formulas

siguientes incorporan correctamente el signo de la excentricidad accidental: (Ref. 2)

0.1b

Cs

er=¢es 1.5+

€2==¢€;s 1.O+ﬂ
€s

Como el signo puede actuar en uno u otro sentido en cada direccion de andlisis, las
cortantes sismicas podrian ser positivas o negativas, aunque deben tener signos congruentes
con el sentido escogido en todos los entrepisos. Conviene, no obstante, asignarles signo
positivo, de manera que los momentos torsionantes asumen el signo de la excentricidad que
los origina y la cortante directa de cada elemento resistente es siempre positiva. Por otro

lado, los signos del momento torsionante y de las coordenadas x;; 0 y;c deben incluirse en las
expresiones MeRj.yie y Me.Rjy.Xjt
(z Rix.y i + ZRjy.ijt) (z Rivy i+ szy.ijt)

por torsidn positiva o negativa.

, lo cual lleva a cortantes

Al combinar los efectos de las dos componentes ortogonales de movimiento del terreno en
la determinacion de las cortantes en los elementos resistentes, a la cortante inducida por el
sismo actuando en una direccion, siempre se afiade la producida al considerar la direccion
perpendicular, independiente del signo de esta ultima (que se invertiria si cambiamos el

sentido de la segunda componente, manteniendo fijo el de la primera).
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Para calcular las posiciones de los centros de torsion de los entrepisos utilizaremos el
edificio mostrado en a seccion 3.9.1. Las rigideces de entrepiso se dan como datos en la
figura aludida.

Anticipandonos a los calculos necesarios para distribuir las cortantes entre los elementos

resistentes, hemos incluido en esta tabla las coordenadas de dichos elementos referidas al

centro de torsion y los cocientes: (Ref. 2)
cda = Rjx/ Zij o Riy/ ZRjy
Ct = ij.}ijt / ZRt (6] Rjy.th /Rt

Siendo R; la rigidez rotacionale con respecto al centro de torsion igual a

Z (ij.yjt2 + Riy.xjt” )
Posiciones de los centros de torsion de los entrepisos del edificio de la figura 3.8.

a) Entrepiso 5

Eje Rjx Yi Rjx.yj Yit Rivyjie | Riwyid Ca Ct

14 12 0.0 0.0 -4.73 -56.76 268.47 0.273 -0.00913

2 8 35 28.0 -1.23 -9.84 12.10 0.182 | -0.00158

3, 24 7.5 180.0 2.77 66.48 184.15 0.545 0.01069
Suma 44 208.0 464.73 1.00 0.0000

o 2 Rieyi 208 _ .
DR 44
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Eje Rjy X Rjy Xj Xjt Rjy~th Rjy.thz Cd Ct
1y 74 | 0.0 0.0 -5.78 | -427.72 | 2472.22 | 0.556 | -0.06880
2, 4 | 65 | 260 0.72 2.88 2.07 | 0.030 | 0.00046
3, 55 | 13.5 | 7425 | 7.72 | 424.60 | 327791 | 0.414 | 0.06830
Suma | 133 768.5 5752.21 | 1.000 | 0.0000
D Riy.xi  768.5 , ,
Xt = = =5.78 Ri= Y (Rieys® + Rivoxi® ) = 6216.93
DRy 133
ca=Rix/D Rix 0 Riy/Y Ry c=Rpyi/D R 0o Rigxit/R
b) Entrepiso 4
Eje Rix Yi Rjx.yj Yit Rieyie | Rpyie | ca Ct
1, 12 0.0 0.0 -6.00 72 | 432.00 | 0.273 | -0.00036
2, 8 3.5 280 | -2.50 -20 50.00 | 0.182 | -0.00010
3, 8 7.5 60.0 1.50 12 18.00 | 0.182 | 0.00006
4, 16 11.0 | 176.0 | 5.00 80 | 400.00 | 0.364 | 0.00040
Suma 44 264.0 900.00 | 1.000 | 0.0000
R'x. j
_ 2Ry 264 o0

Yt B ZR_]X

44
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Eje Rjy Xj Rjy~Xj Xjt Rjy-xjt Rjy.thz (W] Ct
1, 108 0.0 0.0 -8.93 -964.44 | 8612.45 | 0.524 | -0.00477
2, 6 6.5 39.0 -2.43 -14.58 35.43 0.029 | -0.00007
3y 6 13.5 81.0 4.57 27.42 125.31 | 0.029 | 0.00014
4y 86 20.0 1720.0 11.07 952.02 | 10538.86 | 0.417 | 0.00471
Suma 206 1840.0 19312.05 | 1.000 | 0.0000
oo 2R 184000 g > (Riceyi + Rivoxs® ) = 202112.05
t = = = 0. t = jXeYijt jye Xjt = .
szy 206 jxo Yi jyeXj
cd = Rjx/ Zij o Riy/ ZRjy ct = Rix.yjt/ ZRt o Ry.xjt/Re
¢) Entrepiso1 a3
Eje Rjx Yi Rjxy; Vit Riwyie | Rjeyi | ca Ct
14 20 0.0 0.0 -5.82 -116.4 | 677.45 | 0.294 | -0.00495
2, 12 3.5 42.0 -2.32 -27.84 64.59 | 0.176 | -0.00118
3, 12 7.5 90.0 1.68 20.16 33.87 | 0.176 | 0.00086
4, 24 11.0 264.0 5.18 124.32 | 64398 | 0.353 | 0.00528
Suma 68 396.0 1419.88 | 1.000 | 0.0000
R'x
yi= LRy 396 oo
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Eje Rjy X; Rjy.X; Xit Rjy. Xt Rjy.thz Cd C¢
1y 128 0.0 0.0 -8.64 | -1105.92 | 9555.15 | 0.524 | -0.04699
2y 6 6.5 39.0 -2.14 -12.84 27.48 | 0.025 | -0.00055
3y 6 13.5 81.0 4.86 29.16 141.72 | 0.025 | 0.00124
4, 96 20.0 1920.0 11.36 1090.56 | 12388.76 | 0.407 | 0.04634
Suma | 236 2040.0 22113.11 | 1.000 | 0.0000

_ D Ruxi 2040

"SRy T 236 Ri= 3 (R +Rivxi® ) = 23532.99
Jy

Xt =8.64m

Cd = ij/Zij 0 Rjy/ZRjy Ct= ij.th/ZRt o Ry.xjt/Re
Tabla 3.10 (a, b y ¢) Posicion de centro de torsion de los entrepisos de la figura 3.8 entrepiso.

Mt.ij.th

(z ij.yzjt + ZRjy.ijt) Y

Obsérvese que cq4 y c¢; forman parte de las expresiones

Mt.Rjy.th
(z ij.yzjt + z Riy.x’jt

la cortante actuando en el centro de torsién y al momento torsionante como: (Ref. 2)

) , respectivamente, y permiten expresar las contribuciones debidas a

Vai=ca.V
Vi =c.Mt

Conocidas las coordenadas del centro de torsion, podemos valuar la excentricidad directa
e, las excentricidades e; y e, y también verificar los requisitos reglamentarios de

excentricidades y momentos torsionantes minimos.
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Por lo consiguiente se elaborara la tabla 3.11 (a y b), que ademas incluye una excentricidad

e; igual a la mitad de la maxima excentricidad e; debajo de cada nivel considerado. Otras

dos columnas de la tabla listan el momento torsionante en M; valuado con e y el momento

M, igual a la mitad del maximo M; encima del nivel analizado. Para facilitar la

comparacion de e; y e; hemos definido una excentricidad e4 dada por el cociente M4/V.

a) Direccion X.

€= Yv-¥t
Nivel Vi Yv Yt b € e e; €3 M; My €4
5 35.66 | 3.25| 4.73 | 7.5 | -1.48 | -2.97 | -0.73 | -0.79 | -52.77 0.00 | 0.00
4 74.28 | 442 6.00 | 11 |-1.58|-3.47|-048|-0.52 |-111.37 | -26.39 | -0.36
3 111.42 | 478 | 5.82 | 11 | -1.04 |-2.66 | 0.06 | -0.45 | -115.88 | -58.68 | -0.53
2 137.42 1492 | 582 | 11 | -0.90 | -2.46 | 0.20 | -0.37 | -124.20 | -57.94 | -0.42
1 155.25 1508 | 5.82 | 11 |-0.74 |-2.22 | 0.36 | 0.00 |-115.64 | -62.10 | -0.40
b) Direccion Y.
€= Xy-X¢
Nivel Vy Xy X¢ b € e e; €3 M; My €4
5 7131 | 6.75 | 5.78 | 13.5 | 097 | 2.81 | -0.38 | -0.45 | 69.17 0.00 | 0.00
4 148.56 | 8.02 | 8.93 11 |-091|-336 | 1.09 | -0.11 | -134.60 | 34.59 | 0.23
3 22285 | 8.42 | 8.64 11 | -022|-234 | 1.78 | -0.04 | -49.92 | -67.30 | -0.30
2 27484 | 8.56 | 8.64 11 |-0.08 | -2.11 | 1.92 | -0.04 | -20.80 | -24.96 | -0.09
1 310.50 | 8.56 | 8.64 11 |-0.08 | -2.12 | 1.92 | 0.00 | -25.79 | -10.40 | -0.03
0.16 -1b nivel

el= e{l.S +

considerado.

] €= es[l.O+ 0

Cs

M= V.e, My=mitad del maximo M; arriba del nivel considerado.

4= M4/ vV

J e;= mitad del maximo es abajo del

Tabla 3.11 (a y b) Obtencion de excentricidad directa y momento torsionante.
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La distribucion de las cortantes sismicas entre los elementos resistentes de los entrepisos 1
a 5 se lleva acabo a continuacion, de acuerdo con las formulas Va=cd.V y Vi=c.M:. En
la primera parte de las tablas 3.12 (a, b, ¢, d y e) se consignan las e; y e, correspondientes al
entrepiso analizado en las dos direcciones del sismo, junto con los dos respectivos
momentos torsionantes My y Mp. Hemos incluido My, definido como el maximo valor

absoluto entre My; y My, causado por la cortante que obra en la direccion ortogonal.

En lo que resta de las tablas 3.12 (a, b, ¢, d y e) se emplean los cocientes cq y c; para
calcular la cortante directa y las debidas a los diferentes momentos torsionantes en los
elementos resistentes del entrepiso considerado, cada contribucidon se identifica con el
subindice correspondiente. Para cada elemento se determina si V; o V; es mas
desfavorable, o sea cudl es el mayor entre V4+V; y V4+V,. Llamado Vi, al resultado mas
desfavorable, la combinacion de los efectos de 100 por ciento de una direccion del temblor

con 30 por ciento de los de la direccion ortogonal, se hace como sigue: (Ref. 2)

nyl = Vm + 0.3 VO

Viy2=0.3Vin+|Vo

Rige la mayor de estos dos valores. Como verificaran, la suma de las V4 es, salvo pequefios
errores de redondeo, igual a la cortante del entrepiso, mientras que las cortantes originadas
por torsién suman cero. Obsérvese también que la adicion de las cortantes de disefio (Vyy1
en este caso), siempre supera a la cortante de entrepiso como consecuencia de que las
cortantes mas desfavorables por torsion para distintos elementos resistentes corresponden a

diferentes excentricidades.

La forma tabular en que se organizo las operaciones de este ejemplo, incluyendo el

tratamiento de signos, es apropiada para hojas electronicas de calculo.
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a) Entrepiso 5.

Sentido \Y e e; Mu=V.e; Mu=V.e, M;,
(ton) (m) (m)
X 35.66 -2.97 -0.73 -105.91 -26.03 200.30
Y 71.31 2.81 -0.38 200.38 -27.10 105.91
Eje Ca Ct Vd Vl VZ Vm Vo nyl nyZ

1, 0.273 | -0.00913 | 9.73 0.97 0.24 10.69 -1.83 10.14 1.38

2, 0.182 | -0.00158 | 6.48 0.17 0.04 6.65 -0.32 6.56 1.68

3, 0.545 | 0.01069 | 19.45 | -1.13 -0.28 19.17 2.14 19.82 7.89

Suma 35.66 | 0.00 0.00 0.00 36.52 10.95

1, 0.556 | -0.0688 | 39.68 | -13.79 1.86 41.54 -7.29 39.35 5.18

2y 0.030 | 0.00046 | 2.14 0.09 -0.01 2.24 0.05 2.25 0.72

3y 0.414 | 0.06830 | 29.49 13.69 -1.85 43.17 7.23 4534 | 20.19

Suma 71.31 0.00 0.00 0.00 86.95 | 26.08

M;,= Méximo valor absoluto entre My; y My, en la direccion ortogonal.

V4= Cortante directo = ¢q.V

V= Cortante por torsion = ¢.My;, j= 1, 2, 0

cqa y ¢t Provienen de la tabla donde se calculo el centro de torsion de los entrepisos.
V= Maximo entre (V4t+V1) y (V4t+V2)

Vg1 = Vin+ 0.3 Vo

nyZ = 0.3Vm + ‘Vo

Tabla 3.12 (a) Distribucion de fuerzas cortantes en elementos resistentes de entrepisos.




Entrepiso 4.

Sentido \Y e e; Mu=V.e; Mu=V.e, M;,
(ton) (m) (m)
X 74.28 -3.47 -0.48 -257.75 -35.65 499.16
Y 148.56 -3.36 1.09 -499.16 161.93 257.75
Eje Cd Ct V4 Vi V. Vi V, Vit Viy2
1, 0.273 | -0.00036 | 20.26 | 0.09 0.01 20.35 -0.18 | 20.30 5.93
2, 0.182 | -0.00010 | 13.51 | 0.03 0.00 13.53 -0.05 13.52 4.01
3 0.182 | 0.00006 | 13.51 | -0.02 0.00 13.50 0.03 13.51 4.08
4, 0.364 | 0.00040 | 27.01 | -0.10 -0.01 27.00 0.20 27.06 8.30
Suma 74.28 | 0.00 0.00 0.00 7438 | 2231
1y 0.524 | -0.00477 | 77.89 | 2.38 -0.77 80.27 | -2.38 79.55 | 21.70
2, 0.029 | -0.00007 | 4.33 0.04 -0.01 4.36 -0.04 4.35 1.27
3y 0.029 | 0.00014 | 4.33 -0.07 0.02 4.35 0.07 4.37 1.37
4, 0.417 | 0.00471 | 62.02 | -2.35 0.76 62.78 2.35 63.49 | 21.19
Suma 148.56 | 0.00 0.00 0.00 | 151.76 | 45.53

M,,= Maximo valor absoluto entre My; y My, en la direccién ortogonal.

V4= Cortante directo = c4.V

V= Cortante por torsion = ¢.My, j= 1, 2, 0

¢4y ¢t Provienen de la tabla donde se calculo el centro de torsion de los entrepisos.

V= Maximo entre (Vg+V1) y (Va+V2)
Vg1 = Vin+ 0.3 Vo

Viy2=0.3Vin+|Vo

Tabla 3.12 (b) Distribucién de fuerzas cortantes en elementos resistentes de entrepisos.
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Entrepiso 3.
Sentido \Y e e; Mu=V.e; Mu=V.e, M;,
(ton) (m) (m)

X 111.42 -2.66 0.06 -296.38 6.69 521.47

Y 222.85 -2.34 1.78 -521.47 396.67 296.38
Eje Cd Ct V4 Vi \%Z Vi V, Vi Viy2
1, 0.294 | -0.00495 | 32.77 1.47 0.03 3424 | -2.58 33.46 7.69
2, 0.176 | -0.00118 | 19.66 | 0.35 0.01 20.01 -0.62 19.83 5.39
3 0.176 | 0.00086 | 19.66 | -0.25 -0.01 19.66 0.45 19.79 6.34
4, 0.353 | 0.00528 | 39.32 | -1.57 -0.04 | 39.29 2.75 40.12 | 14.54
Suma 111.42 | 0.00 0.00 0.00 | 113.20 | 33.96
1y 0.542 | -0.04699 | 77.89 | 24.51 | -18.64 | 14537 | -13.93 | 141.20 | 29.68
2, 0.025 | -0.00055 | 4.33 0.28 -0.22 5.95 -0.16 5.90 1.62
3y 0.025 | 0.00124 | 4.33 -0.65 0.49 6.16 0.37 6.27 221
4, 0.407 | 0.04634 | 62.02 | -24.17 | 18.38 | 109.03 | 13.73 | 113.15 | 46.44
Suma 22285 | 0.00 0.00 0.00 | 266.52 | 79.97

M,,= Maximo valor absoluto entre My; y My, en la direccién ortogonal.

V4= Cortante directo = ¢q.V

V= Cortante por torsion = ¢.My, j= 1, 2, 0

cq y ¢t Provienen de la tabla donde se calculo el centro de torsion de los entrepisos.
V= Maximo entre (V4+V;) y (V4t+V2)

Vg1 = Vin+ 0.3 Vo

Viy2=0.3Vin+|Vo

Tabla 3.12 (c) Distribucion de fuerzas cortantes en elementos resistentes de entrepisos.
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Entrepiso 2.
Sentido \Y e e; Mu=V.e; Mu=V.e, M;,
(ton) (m) (m)
X 137.42 -2.46 0.2 -338.05 27.48 579.91
Y 274.84 2.11 1.92 -579.91 527.69 338.05
Eje Ca Ct Vd Vl V2 Vm Vo nyl ny2

1, 0.294 | -0.00495 | 40.42 1.67 -0.14 42.09 -2.87 41.23 9.76

2, 0.176 | -0.00118 | 24.25 0.40 -0.03 24.65 -0.69 24.44 6.71

3, 0.176 | 0.00086 | 24.25 | -0.29 0.02 24.27 0.50 24.42 7.78

4, 0.353 | 0.00528 | 48.50 | -1.79 0.15 48.65 3.06 49.57 17.66

Suma 137.42 | 0.00 0.00 0.00 139.66 | 41.90

0.542 | -0.04699 | 149.07 | 27.25 | -24.80 | 176.32 | -15.89 | 171.55 | 37.01

<

1
2 0.025 | -0.00055 | 6.99 0.32 -0.29 7.30 -0.18 7.25 2.01
3 0.025 | 0.00124 | 6.99 -0.72 0.65 7.64 0.42 7.77 2.71

4y 0.407 | 0.04634 | 111.80 | -26.87 | 24.45 | 136.25 | 15.67 | 140.95 | 56.54

Suma 22285 | 0.00 0.00 0.00 | 327.52 | 98.27

M,,= Maximo valor absoluto entre My; y My, en la direccién ortogonal.

V4= Cortante directo = c4.V

V= Cortante por torsion = ¢.My, j= 1, 2, 0

¢4y ¢t Provienen de la tabla donde se calculo el centro de torsion de los entrepisos.
V= Maximo entre (Vg+V1) y (Va+V2)

Vg1 = Vin+ 0.3 Vo

Viy2=0.3Vin+|Vo

Tabla 3.12 (d) Distribucién de fuerzas cortantes en elementos resistentes de entrepisos.
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Entrepiso 1.

Sentido \Y e e; Mu=V.e; Mu=V.e, M;,
(ton) (m) (m)

X 155.25 -2.22 0.36 -344.66 55.89 658.26

Y 310.50 2,12 1.92 -658.26 596.16 344.66
Eje Cd Ct V4 Vi \%Z Vi V, Vi Viy2
1, 0.294 | -0.00495 | 45.66 1.70 -0.28 | 47.37 | -3.26 | 4639 | 10.95
2, 0.176 | -0.00118 | 27.40 | 0.4l -0.07 | 27.80 | -0.78 27.57 7.56
3 0.176 | 0.00086 | 27.40 | -0.30 0.05 27.44 0.56 27.61 8.80
4, 0.353 | 0.00528 | 54.79 | -1.82 0.30 55.09 3.48 56.13 | 20.00
Suma 155.25 | 0.00 0.00 0.00 | 157.71 | 47.32
1y 0.542 | -0.04699 | 168.41 | 16.20 | -2.63 | 184.60 | -16.20 | 171.74 | 39.18
2, 0.025 | -0.00055 | 7.89 0.19 -0.03 8.08 -0.19 8.03 2.24
3y 0.025 | 0.00124 | 7.89 -0.43 0.07 7.96 0.43 8.09 2.82
4, 0.407 | 0.04634 | 126.31 | -1597 | 2.59 | 12890 | 1597 | 133.69 | 54.64
Suma 310.50 | 0.00 0.00 0.00 | 329.55 | 98.88

M,,= Maximo valor absoluto entre My; y My, en la direccién ortogonal.

V4= Cortante directo = c4.V

V= Cortante por torsion = ¢.My, j= 1, 2, 0

¢4y ¢t Provienen de la tabla donde se calculo el centro de torsion de los entrepisos.
V= Maximo entre (Vg+V1) y (Va+V2)

Vg1 = Vin+ 0.3 Vo

Viy2=0.3Vin+|Vo

Tabla 3.12 (e) Distribucion de fuerzas cortantes en elementos resistentes de entrepisos.
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Para que las hipotesis de analisis se cumplan, es necesario que la losa sea capaz de resistir
como diafragma las fuerzas que acttian sobre ella como consecuencia de su participacion
transmitiendo la fuerza sismica a los elementos resistentes.

Tales fuerzas se pueden encontrar por estatica; en el sistema ly, por ejemplo, las fuerzas
cortantes en los entrepisos 3 y 4 son 141.20 y 79.55 toneladas respectivamente; la fuerza
que la losa transmite en el nivel 3 es, por lo tanto, la diferencia 61.65 toneladas, a

continuacion se muestran los marcos con las cargas ya calculadas ver Fig. 3.12 y 3.13 (a, b,

cyd):

10.14
10.14
10.16
20.30
13.16
3346
7:77
41.23
5.16
46.39
T T TR TTAT
MARCOEIE 1X
Fig.3.12 a
6.56
6.56
6.96
13.52
6.31
19.83
491
24.44
3.13
2757
T PREE T TREE
MARCO EJE 2X

Fig. 3.12 b
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19.82
19.82
6.31
13.51
6.28
19.79
4.63
24 .42
3.19
27.61
TFE el TEE g
MARCO EJE 3X
Fig. 3.12 ¢
27.06
27.06
13.06
40.12
9.45
49.57
6.56
56.13

MARCO EJE 4X

Fig.3.12d

Fig. 3.12 (a, b, ¢ y d) Cortantes y fuerzas sismicas en los marco de los ejes “X” del edificio de

la Figura 3.9.
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45.34
45.34
40.97
437
1.90
6.27
1.50
107
0.32
8.09
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MARCO EJE3Y
Fig. 3.13 ¢
63.49
63.49
49.66
113.15
27.80
140.95
7.26
133.69
T TTF g T
MARCOEIJE 4Y
Fig. 3.13d

Fig. 3.13 (a, b, c y d) Cortantes y fuerzas sismicas en los marco de los ejes “Y” del edificio de

la Figura 3.9.
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3.11 Método simplificado de analisis sismico.

Este método es una variante del método estatico, aplicable a estructuras a base de muros de
carga, de baja altura, planta rectangular, con una distribucion sensiblemente simétrica de
muros, y en los pisos tienen rigidez suficiente para transmitir las fuerzas sismicas a los
muros paralelos a la direccion del movimiento del terreno. Los muros resistentes a cargas
laterales pueden ser de mamposteria, de concreto o de madera. Su empleo mas generalizado
es en edificios de vivienda unifamiliar de interés social, en que los muros sonde bloque de
concreto o de ladrillo y de sistemas de piso y techo son losas de concreto coladas en sitio o

parcialmente prefabricadas. (Ref. 2)

Este método permite ignorar los efectos de flexion y los de la torsion sismica, asi como
concentrar la atencion en la revision de la fuerza cortante. Dicha revision se basa en la
hipotesis de que la suma de las resistencias de todos los muros alineados es la direccion de
analisis. Para tomar en cuenta que los muros muy cortos, y por tanto muy flexibles, pueden
no alcanzar su resistencia antes de que los mas rigidos pierdan su capacidad, su
contribucion se afecta por un factor reductivo que depende de las dimensiones del muro en

su propio plano. (Ref. 2)

Para el calculo de la fuerza cortante en cada entrepiso se siguen los mismos principios del
método estatico, con la simplificacion de que los efectos del periodo de vibracion y de la
reduccion por factores de comportamiento sismico se han incorporado en los coeficientes
sismicos, los cuales se multiplican directamente por el peso total para obtener la fuerza

cortante basal.
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3.11.1 Requisitos y descripcion del método simplificado de analisis sismico.

La seccion 2.2 de las NTDS permite efectuar un analisis estatico simplificado en estructuras

que satisfagan simultaneamente los siguientes requisitos: (Ref. 2)

L

II.

II1.

En cada planta, al menos el 75 por ciento de las cargas verticales estaran soportadas
por muros ligados entre si mediante losas corridas u otros sistemas de piso
suficientemente resistente y rigido al corte. Dichos muros tendran distribucion
sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales y deberan satisfacer las
condiciones que establecen las Normas Técnicas correspondientes. Sera admisible
cierta asimetria en la distribucion de los muros cuando existan en todos los pisos
dos muros de carga perimetrales paralelos cada uno con longitud al menos igual a la
mitad de la dimension mayor en planta del edificio. Los muros a que se refiere este
parrafo podran ser de mamposteria, concreto reforzado o madera; en este ultimo
caso estaran arriostrados con diagonales.

La relacion entre longitud y anchura de la planta del edificio no excedera de 2.0, a
menos que, para fines de analisis sismico, se pueda suponer dividida dicha planta en
tramos independientes cuya relaciéon entre longitud y anchura satisfaga esta
restriccion y cada tramo resista segun el criterio que marca la seccion 7 de las
NTDS.

La relacion entre la altura y la dimension minima de la base del edificio no excedera

de 1.5, y la altura del edificio no sera mayor de 13 m.

Segun se describe en la seccion 7 de las NTDS, al aplicar el método simplificado se hara

caso omiso de los desplazamientos horizontales, torsiones y momentos de volteo, y se

verificara inicamente que en cada piso la suma de las resistencias al corte de los muros de

carga, proyectadas en la direccion en que se considera la aceleracion, sea cuando menos

igual a la fuerza cortante total que obre en dicho piso, calculada segin se describid en la

seccion 3.9.1, pero empleando los coeficientes sismicos reducidos que se indican en la tabla

3.13 para construcciones de tipo B. (Ref. 2)
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Tratandose de las clasificadas en el grupo A dichos coeficientes se multiplicaran por 1.5.
Notese que estos coeficientes ya incluyen el factor de reduccion por comportamiento

sismico. (Ref. 2)

En el célculo de las resistencias al corte para muros cuya relacion entre la altura de pisos
consecutivos h y la longitud L exceda de 1.33, la resistencias se reducira afectdndola del

1.2;13L)2' Ref. )

coeficiente (

Tipe de Muro. Alturadela Zonal Zonall y III
construccion.
; ; Menor de 0.07 013
Muros de piezas macizas 4
o diafragmas de madera =
contrachapada. Entre 4 0.08 0.16
v /m
Entre 7 0.08 019
y13m
Muros de piezas huecas o }ITM de = —
diafragmas de duelas de =
madera®. Entre 4 0.11 0.19
v 7m
Entre 7 011 0.23
viim

*Diafragmas de duelas de madera inclinadas o sistemas de muros formados por duelas
de madera verticales u horizantales arriostradas con dlementos de madera maciza.

Los coeficientes sismicos se multiplicaran por 1.5 para construcciones del grupo A

Tabla 3.13 Coeficientes sismicos reducidos para el método simplificado, correspondiente a

estructuras grupo B.
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3.11.2 Ejemplo del método simplificado de analisis sismico.

La figura 3.14 muestra esquematicamente las plantas, alturas y pesos de una construccioén
de dos pisos, con pisos y techo formados por losas de concreto. Observando las plantas se
aprecia que mas del 75 por ciento de las cargas verticales estdn soportadas por muros de
mamposteria de piezas macizas (t=14 cm). En la direcciéon Y existen dos muros
perimetrales de 10 y 6 m respectivamente, ligados a la losa en una longitud mayor que 0.5 x
10 = 5 m. La relacion entre la altura y la dimension minima de la planta es 7/10 = 0.7,
menor que 1.5, y la altura del edificio, 7 m, es menor que 13 m. por tanto, esta estructura se

puede analizar con el método simplificado.

v A ; 3.0 10 35

6.0

10.0

4.0

B T

Columna —\1_’
12.0 _I

b =|
Acotaciones en m

W, = 60 ton

Los muros de carga son de tabique
de barro recocido y se supone

un esfuerzo cortante nominal

W, =72 ton de 3.5 kg/cm?2,

La estructura es para casa
habitacién (grupo B) y se
construira sobre terreno
—-— —_— firme (zona 1).

4.0

Fig. 3.14 Edificio para ilustrar el método simplificado de analisis sismico.
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Los célculos necesarios en la direcciéon Y son como sigue:

)

2)

3)

Al considerar que la estructura es del grupo B, que se construird sobre terreno
correspondiente a la zona I, y que su altura es 7 m, en la tabla 3.13 encontramos
que el coeficiente sismico, ya reducido por comportamiento sismico, vale 0.08.
Como no hay apéndices, podemos efectuar el calculo de fuerzas sismicas con la
., . ¢, Wih
expresion Pi=— (-
Q ZWl.hl

V=0.08x132=10.56 ton, como se muestra en la tabla 3.14. La cortante ultima es

)W, , pero de modo que la cortante en la base valga

V,=1.1 x 10.56 = 11.62 ton, donde 1.1 es el factor de carga especificado por el
RCDF para cargas sismicas.

La longitud total de muros paralelos a la direccion Y es 27 m, 24 de los cuales
corresponden a muros con relacion h/L menor que 1.33; en ellos el esfuerzo
resistente, de acuerdo con las Normas Técnicas para Estructuras de Mamposteria,
esta dado por Vg= Fgr (0.7V*) donde Fr es el factor de reduccion por resistencia
equivalente a 0.6. Para v =35 kg/em?, se obtiene V= 1.5 kg/cm’.

En el muro A, en planta baja, h/L= 4.0/2.0 =2.0 > 1.33; por lo tanto, el esfuerzo
resistente vale 1.5 (1.33 x %)* = 0.66 kg/cm®. En el muro B, h/L=4.0/1.0 =4.0>1.33
y el esfuerzo resistente es 1.5 (1.33 x %)* = 0.17 kg/cm”. Entonces la capacidad total
es:

(2400 x 1.5+ 200 x 0.66 + 100 x 0.17) 14 = 52486 kg = 52.49 Ton.

Que es mayor que 11.62 Ton. Como la planta alta es igual a la baja, es innecesario

revisarla, puesto que la fuerza cortante actuante es menor.

De manera analoga se revisa el efecto sismico en la direccion X, que es mas critica por la

menor longitud de muros. Haciéndolo encontraremos que la resistencia también s suficiente

en esa direccion.



157

Nivel Wi (Ton) h; (m) Wik Pi (Ton) | V;(Ton)
1 60 7 420 6.26 6.26
2 72 4 288 4.30 10.56
Suma 132 708
Pi = 0.08x (ML Y,

> Wihi

Tabla 3.13 Fuerzas sismicas cortantes para el edificio de la Figura 3.13.

3.12 Analisis dinamico sismico.

Los métodos dindmicos permiten efectuar el andlisis sismico de estructuras resolviendo las
ecuaciones de movimiento, por lo cual, ademas de las caracteristicas de rigidez que se

empelan en un analisis estatico, incluyen las propiedades inerciales y de amortiguamiento.

(Ref. 2)

En los métodos dinamicos se realiza una idealizacion de la estructura a base de masas y

resortes como ejemplo podemos observar la figura 3.15. (Ref. 1)

mz
k3

myz
L

my
ky

77T Yesza

Fig. 3.15 Representacion de un edificio por un sistema de varios grados de libertad.

Para el Distrito Federal, la seccion 2.1 de las NTDS especifica que cualquier estructura

podré analizarse mediante uno de los métodos dindmicos que se describen en su seccion 9,



158

que se denominan analisis modal y andlisis paso a paso de respuestas ante temblores
especificos.

El método dinamico més empleado en la practica es el modal, o, mas propiamente, el
analisis modal con técnicas de espectro de respuesta. En este método se determinan los tres
primeros modos de translacion, y todos aquellos adicionales que tengan un periodo mayor
que 0.4 seg. Para calcular la participacion de cada modo natural en las fuerzas laterales que
actuan sobre la estructura, se considera la aceleracion correspondiente al espectro de disefio

reducido por ductilidad y para el periodo particular del modo en cuestion. (Ref. 1)

Otro método que se usa para el analisis de estructuras muy importantes es el analisis paso a
paso, o sea la integracion directa de las ecuaciones del movimiento, para una excitacion
correspondiente a un acelerograma representativo del sismo de disefio. El procedimiento
ademas de su laboriosidad, presenta dificultades para tomar en cuenta el comportamiento

ineléstico y para definir el acelerograma de disefio. (Ref. 1)

La mayoria de los reglamentos de construccién contienen clausulas que permiten la
aplicacion de los métodos que se muestran esquematicamente en la Fig. 3.16. La diferencia
entre uno y otro método reside en como se considera el posible comportamiento ineléstico,
la forma en que se define la excitacion sismica de disefo, y en la manera de efectuar los

calculos necesarios. (Ref. 2)

El tema sobre el andlisis dindmico solo abarcara en esta tesis hasta este punto debido a que
se sale de los alcances de dicha tesis, ya que esta solo esta orientada a nivel licenciatura y
este tema en particular es de niveles de estudios avanzados, no cabe mencionar que se toco
el tema debido a que es un método de analisis sismico y se debe tener conocimiento de que

existe, en que consiste y en que ocasiones de debe emplear.

Para una mayor informaciéon y aplicacion de los métodos dindmicos descritos

anteriormente, se recomienda los ejemplos de este tema en las Referencias 2 y 3.
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3.13 Analisis por Viento.

3.13.1 Aspectos generales.

Los vientos son movimientos horizontales de masas de aire debidos a diferencias de presion

en las distintas zonas de la atmosfera y a la rotacion terrestre. Estos movimientos ocurren

constantemente; sin embargo, para el disefo estructural interesan esencialmente los vientos

que tienen velocidades muy grandes y que se asocian a fendmenos atmosféricos

excepcionales. Por tanto, el viento se trata en el disefio como una accioén accidental desde el

punto de vista de las combinaciones de carga en que interviene y de los factores de carga

que se deben adoptar. (Ref. 10)

3.13.2 Requisitos generales para el analisis y disefio estructural.

Las variables que deben considerarse como requisitos, para resistir la accion del viento,

son: (Ref. 10)

a)

b)

Direccion de analisis. Las construcciones se analizardn de manera que el viento
pueda actuar por lo menos en dos direcciones horizontales perpendiculares e
independientes entre si. Se elegiran aquéllas que representen las condiciones mas
desfavorables para la estabilidad de la estructura (o parte de la misma) en estudio,
tomando en cuenta la rugosidad del terreno segin la direccion del viento. Para
definir la rugosidad del terreno alrededor del sitio de desplante, deben considerarse
los obstaculos y construcciones de los alrededores.

Factores de carga y resistencia. Se seguiran los lineamientos establecidos en el
Manual de Disefio de Obras Civiles, Diseno por Viento, Seccion C (Estructuras),
Tema 1, Capitulos 1 y 2 (Métodos de disefio y Acciones). (Ver Referencia).
Seguridad contra el volteo. Debe verificarse la seguridad de las construcciones sin
considerar las cargas vivas que contribuyen a disminuir el volteo. Para las

estructuras pertenecientes a los Grupos B y C, la relaciéon entre el momento



d)

g)

h)
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estabilizador y el actuante de volteo no debera ser menor que 1.5 y, para las del
Grupo A, no debera ser menor que 2. La clasificacion de las estructuras en grupos
se hara en funcion de su importancia como se presenta en el inciso 3.13.3.
Seguridad contra el deslizamiento. Al analizar esta posibilidad, deberan
considerarse nulas todas las cargas vivas. La relacion entre la resistencia al
deslizamiento y la fuerza que provoca el desplazamiento horizontal, serd por lo
menos igual que 1.5 para las estructuras de los Grupos B y C, para las del Grupo A,
la relacion debera ser por lo menos igual que 2. La clasificacion en grupos se
presenta en el inciso 3.13.3.

Seguridad contra el levantamiento. Las estructuras ligeras o provisionales, asi
como techos y recubrimientos de construcciones, pueden presentar problemas al
generarse fuerzas de levantamiento debidas al viento. Al analizar esta posibilidad,
se consideraran nulas las cargas vivas que disminuyan el efecto del levantamiento.
Presiones interiores. Se presentan en estructuras permeables, que son aquéllas con
ventanas, ventilas o puertas que permiten la entrada y salida del aire de la
construccion. El efecto de estas presiones se combinara con el de las presiones
exteriores, de manera que el disefio considere los efectos mas desfavorables.
Seguridad durante la construccion. En esta etapa es necesario establecer las
medidas necesarias para garantizar la seguridad de las estructuras bajo la accion del
viento. En esta condicion, las estructuras se consideraran del Grupo C al que
corresponde una velocidad de disefio con un periodo de retorno de diez afios. Esta
condicion se aplicard también a estructuras provisionales que permanezcan durante
un periodo menor o igual que seis meses, siendo también pertenecientes al Grupo C,
como se indica en el inciso 3.13.3

Efecto de grupo debido a construcciones vecinas. En este capitulo debe aceptarse
que la respuesta de la estructura en estudio es independiente de la influencia,
favorable o desfavorable, que otras construcciones cercanas provoquen al aparecer
la accion del viento. La proximidad y disposicion de ellas pueden generar presiones
locales adversas y ocasionar el colapso de una o varias estructuras del grupo. Asi,

para un grupo de chimeneas altas que se encuentren proximas entre si a una



162

distancia menor que un didmetro, la variacion de presiones puede provocar
problemas de inestabilidad. Se recomienda evaluar el efecto de grupo a partir de
resultados de pruebas en un tunel de viento.

i) Analisis estructural. Pueden aplicarse los criterios generales de analisis que se
sefialan en el Manual de Disefio de Obras Civiles, Diseflo por Viento, Secciéon C
(Estructuras), Tema 2, Capitulos 1 (Métodos de disefio y Acciones). (Ver
Referencia).

j) Interaccion suelo-estructura. Cuando el suelo del sitio de desplante sea blando o
compresible, deben considerarse los efectos que, en respuesta ante la accion del
viento, pueda provocar la interaccion entre el suelo y la construccion. Al considerar
la interaccion suelo — estructura se seguiran los lineamientos del Manual de Obras
Civiles, Capitulo C.1.3 Disefio por sismo, en donde se recomiendan los métodos
para establecer el periodo fundamental de vibracion y el amortiguamiento efectivos
de la estructura. Estos parametros se utilizardn para evaluar las cargas debidas al

viento y la respuesta correspondiente.

3.13.3 Clasificacion de estructuras segun su importancia.

Se recomienda que la seguridad necesaria para que una construccion cumpla con las
funciones para las que se destine, se establezca a partir de niveles de importancia. En la
practica actual, dichos niveles se asignan a velocidades de disefio correspondientes a
periodos de retorno constantes u 6ptimos. En este inciso, segin el nivel de importancia
seleccionado para una estructura, las construcciones se clasifican en los grupos que se

definen a continuacion. (Ref. 10)

Grupo A:

Estructuras con un grado de seguridad elevado. Se incluyen en este grupo aquéllas cuya

falla cause la pérdida de un numero importante de vidas, o perjuicios econémicos o

culturales excepcionalmente altos; las construcciones y depositos cuya falla implique un
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peligro significativo por almacenar o contener sustancias tdxicas o inflamables; las
construcciones cuyo funcionamiento es imprescindible y debe continuar después de la
ocurrencia de vientos fuertes y las construcciones cuya falla impida la operacion de plantas
termoeléctricas, hidroeléctricas y nucleares. Ejemplos de estas estructuras son: areas de
reunion con capacidad mayor que doscientas personas (salas de espectaculos, auditorios y
centros de convenciones), locales y cubiertas que alojen equipo especialmente costoso,
museos, templos, estadios, terminales de distribucion de hidrocarburos, centrales
telefonicas e inmuebles de telecomunicaciones principales, estaciones terminales de
transporte, estaciones de bomberos, de rescate y de policia, hospitales e inmuebles médicos
con areas de urgencias, centros de operacion en situaciones de desastre, escuelas,

chimeneas, subestaciones eléctricas.

Grupo B:

Estructuras para las que se recomienda un grado de seguridad moderado. Se clasifican en
este grupo aquéllas que, al fallar, generan baja pérdida de vidas humanas y que ocasionan
dafios materiales de magnitud intermedia; aquéllas cuya falla por viento pueda poner en
peligro a otras de este grupo o del anterior; las construcciones que forman parte de plantas
generadoras de energia y que, al fallar, no paralizarian el funcionamiento de la planta.
Ejemplos de estructuras en este grupo son: plantas industriales, subestaciones eléctricas de
menor importancia que las del Grupo A, bodegas ordinarias, gasolineras (excepto los
depositos exteriores de combustibles pertenecientes al Grupo A), comercios, restaurantes,
casas para habitacion, viviendas, edificios de apartamentos u oficinas, hoteles, bardas cuya
altura sea mayor que 2.5 metros. También pertenecen a este grupo: salas de reunion y
espectaculos, estructuras de depositos urbanas o industriales, no incluidas en el Grupo A.
Los recubrimientos, tales como cancelerias y elementos estructurales que formen parte de
las fachadas, perteneceran a este grupo siempre y cuando no causen dafos corporales o
materiales importantes al desprenderse, en caso contrario, se analizardn como

pertenecientes al Grupo A.
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Grupo C:

Estructuras para las que se recomienda un grado de seguridad bajo. Son aquéllas cuya falla
no implica graves consecuencias, ni causa dafos a construcciones de los Grupos A y B.
Abarca estructuras o elementos temporales con vida util menor que tres meses, bodegas
provisionales, cimbras, carteles, muros aislados y ardas con altura menor o igual que 2.5
metros. Las provisiones necesarias para la seguridad durante la construccion de estructuras,

se evaluaran para la importancia de este grupo.

3.13.4 Clasificacion de las estructuras segun su respuesta ante la accion del viento.

Por las caracteristicas del comportamiento de las estructuras a los efectos dinamicos del
viento, las construcciones se clasifican en cuatro tipos. Una vez que se establezca su
clasificacion, podra seleccionarse el método para estimar las cargas de disefio provocadas
por el viento sobre las estructuras. En el inciso 3.13.6 se recomiendan dos procedimientos

para definir las cargas de disefio, uno estatico y otro dinamico. (Ref. 10)

Tipo 1.

Estructuras poco sensibles a las rafagas y a los efectos dindmicos del viento. Se agrupan en
este tipo aquéllas en las que la relacion de esbeltez, A, (definida como la relacion entre la
altura y la menor dimension en planta), es menor o igual que cinco y con periodo natural de
vibracion del primer modo, menor o igual que un segundo. Se consideran dentro de este
tipo la mayoria de los edificios para habitacion u oficinas, bodegas, naves industriales,
teatros y auditorios, puentes cortos. Para trabes y para armaduras simples o continuas, la
relacion de esbeltez se obtendra al dividir el claro mayor por la menor dimension
perpendicular a éste. Incluye las construcciones cerradas con sistemas de cubierta rigidos,
capaces de resistir las cargas debidas al viento sin que varie esencialmente su geometria. Se
excluyen las cubiertas flexibles, como las de tipo colgante, a menos que, por la adopcion de

una geometria adecuada, proporcionada por la aplicacién de pre-esfuerzo u otra medida
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conveniente, se limite la respuesta estructural dindmica de manera que se satisfagan los

requerimientos aqui establecidos.

Tipo 2.

Estructuras que, por su alta relacion de esbeltez o las dimensiones reducidas de su seccion
transversal, son sensibles a la turbulencia del viento y tienen periodos naturales que
favorecen la ocurrencia de oscilaciones importantes por la accion del viento. En este tipo se
incluyen los edificios con relacion de esbeltez, A, mayor que cinco o con periodo
fundamental mayor que un segundo; las torres de celosia atirantadas, chimeneas, tanques
elevados, antenas, bardas, parapetos, anuncios y las construcciones que presentan una
pequefia dimension paralela a la direccion del viento. Se excluyen aquéllas que

explicitamente se mencionan como pertenecientes a los Tipos 3 y 4.

Tipo 3.

Estas estructuras, presentan todas las caracteristicas de las del Tipo 2 y, ademas, presentan
oscilaciones importantes transversales al flujo del viento al aparecer vortices o remolinos
periddicos que interactiian con la estructura. Se incluyen las construcciones y elementos
aproximadamente cilindricos o prismaticos esbeltos, tales como chimeneas, tuberias

exteriores o elevadas, arbotantes para iluminacion y postes de distribucion.

Tipo 4.

Estructuras que por su forma y dimensiones o por la magnitud de sus periodos de vibracion
(periodos naturales mayores que un segundo), presentan problemas aerodindmicos
inestables. Entre ellas se hallan las formas aerodindmicamente inestables como los cables
de las lineas de transmision, cuya seccion transversal se ve modificada de manera

desfavorable en zonas sometidas a heladas, las tuberias colgantes y las antenas parabdlicas.
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3.13.5 Acciones del viento que deben considerarse.

A continuacién se mencionan las acciones del viento que, segin el tipo de construccion,

deben considerarse para su disefio. (Ref. 10)

Accion I. Empujes medios.

Son causados por presiones y succiones del flujo medio del viento, tanto exteriores como
interiores y generan presiones globales (para el disefio de la estructura en conjunto) y
locales (para el disefio de un elemento estructural o de recubrimiento en particular). Se

considera que estos empujes no varian con el tiempo.

Accion II. Vibraciones generadas por rafagas turbulentas en la direccion del viento.
Las generan fuerzas variables, paralelas al flujo medio, causadas por la turbulencia del

viento y cuya fluctuacién en el tiempo influye en la respuesta estructural.

Accion III. Vibraciones transversales al flujo y torsion.

La presencia de estructuras cilindricas o prismaticas dentro del flujo del viento, genera el
desprendimiento de vortices alternantes que provocan fuerzas y vibraciones transversales a
la direccion del flujo. Por otro lado, la posible distribucion asimétrica de presiones en las

estructuras puede ocasionar fuerzas de torsion sobre éstas.

Accion IV. Inestabilidad aerodinamica.
Es generada por la amplificaciéon dindmica de la respuesta estructural causada por: la
geometria de la construccion, los distintos angulos de incidencia del viento, las propiedades

dinamicas de la estructura y el cambio de amortiguamiento aerodinamico.

En el disefio de las estructuras pertenecientes al Tipo 1, bastard analizar la respuesta de la

estructura ante el empuje medio del viento segun se establece en el analisis estatico.
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Para disefar las construcciones del Tipo 2 se considerard la accion dindmica generada por
la turbulencia del viento al interactuar con la estructura. La respuesta se evaluard mediante

las recomendaciones que establece el analisis dinamico.

Las estructuras del Tipo 3 deben disefiarse con los criterios establecidos para las del Tipo 2;
en adicion, debe revisarse su capacidad para resistir los empujes dindmicos transversales

generados por los vortices alternantes, de acuerdo con el analisis dinamico.

Finalmente, para las estructuras del Tipo 4 los efectos del viento se evaluaran mediante
estudios analiticos y/o experimentales; los efectos resultantes normalmente resultan
mayores que los obtenidos para las construcciones del Tipo 3, por lo que aquéllos que

resulten para las de Tipo 3, se considerardn como minimos.

En construcciones cuya geometria y caracteristicas de rigidez resultan sensibles a los
efectos dinamicos del viento, su andlisis se basard en los resultados de las pruebas de

prototipos o de modelos en tinel de viento.

3.13.6 Procedimientos para evaluar las acciones generadas por viento.

Para evaluar las fuerzas inducidas sobre las estructuras al paso del flujo del viento, se
proponen principalmente dos procedimientos analiticos en modelos representativos: el
andlisis estatico y el andlisis dindmico. El primero se aplicard a estructuras o elementos
estructurales suficientemente rigidos del Tipo 1. Para los Tipos restantes, debe utilizarse el

analisis dinamico. (Ref. 10)

Si la altura total de la estructura es mayor que 200 m o si un claro es mayor que 100 m, es
necesario aplicar el tercer procedimiento y consultar a un experto, para evaluar la accion
del viento sobre las construcciones recurre a pruebas experimentales de modelos en tinel
de viento que deben realizarse cuando no exista informacion disponible en reglamentos o

en la literatura técnica. (Ref. 10)
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En la Figura 3.17 se muestra un diagrama de flujo del procedimiento para evaluar las

acciones ocasionadas por el viento para el disefio de estructuras.
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Figura 3.17 Diagrama de flujo del procedimiento para obtener las cargas por viento.
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3.13.7 Determinacion de la velocidad basica de disefio, Vp,

La velocidad basica de disefo, Vp es la velocidad a partir de la cual se calculan los efectos
del viento sobre la estructura o sobre un componente de la misma. La velocidad basica de

disefio, en km/h, se obtendra con la ecuacion: (Ref. 10).

Vp=Fr Fi, Vr

En donde:

e Fres el factor que depende de la topografia local, adimensional.

e [, el factor que toma en cuenta en efecto de las caracteristicas de exposicion local,
adimensional.

e Vg le velocidad regional de rafaga que le corresponde al sitio en donde se construira

la estructura, en km/h.

La velocidad regional de rafaga, Vg, y los factores F,, y Fr se definen y se determinan en

los incisos 4.2.2, 4.2.3 y 4.2.4 respectivamente.

3.13.7.1 Categoria de terrenos segiin su rugosidad.

Tanto en el procedimiento de analisis estatico como en el dindmico, intervienen factores
que dependen de las condiciones topograficas y de exposicion locales en donde se
desplantara la construccion. Por lo tanto, con el fin de evaluar correctamente dichos
factores, es necesario establecer clasificaciones de caracter practico. En la Tabla 3.14 se
consignan cuatro categorias de terrenos atendiendo al grado de rugosidad que se presenta

alrededor de la zona de desplante.
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Cat. Descripcion Ejemplos Limitaciones

Terreno abierto practicamiente |Franjas costeras planas, zonas de pantanos o |La longitud minima de este tipo de terreno

plano, sin obstruciones v de lagos, campos aéreos, pastizales v tierras |en la direccion del viento debe ser de 2000
1 superficies de agua. de cultivo sin setos o bardas alrededor, m o 10 veces la altura de la construccion
superficies nevadas planas. por disefiar, la que sea mayor.
Terreno plano u ondulado con  |Campos de cultivo o granjas con pocas Las obstrucciones existentes. tienen alturas
, |pocas obstrucciones. obstrucciones tales como setos o bardas de 1.5 a 10 m, la longitud minima debe ser
= alrededor, drboles v construcciones la mavor entre 1500 m o 10 veces la altura
dispersas.. de la construccion por disefiar.

D B P R Areas urbanas, suburbanas v de bosques, o |Las obstrucciones existentes presentan
et ome e e hamente cualquier terreno con mumerosas alturas de 3 a S m. Lalongitud minima de

3 espaciadas. obstrucciones estrechamente espaciadas. E1 |este tipo de terreno en la direccion del
tamafio de las construcciones corresponde al [viento debe ser 500 m o 10 vecesla altura
de las casas y viviendas. de la nueva construccion, la que sea mavor.

Por lo menos el 50 % de los edificios tiene
Terreno con numerosas Centros de prandes ciudades y complejos U2 altura mayor que 20 m. Las
obstrucciones largas, altas y sndisttiales bien desartollados. obstrucciones miden de 10 a 30 m de altura.

4 | estrechamente espaciadas. Lalongitud minima de este tipo de terreno

en la direccion del viento debe ser la mayor
entre 400 m v 10 veces la altura de 1a nueva
construccion.

Tabla 3.14 Categoria del terreno segin su rugosidad.

3.13.7.2 Velocidad regional, Vg.

La velocidad regional de rafaga para disefio podrd determinarse de dos maneras. Una de
ellas es empleando la importancia de la estructura que estd relacionada con un periodo de
retorno fijo. La otra manera estd asociada con el costo relativo aceptable de las
consecuencias en caso de producirse una falla estructural. (En esta tesis solo se tocara el

tema empleando la importancia de la estructura).

El proyectista empleara el enfoque tradicional con el primer procedimiento para el disefio
de estructuras de los Grupos A, B y C. Las velocidades regionales recomendadas para
ambos procedimientos, se proporcionan bajo condiciones homogéneas preestablecidas:
Categoria del terreno 2 (segun la Tabla 3.14), velocidades asociadas con rafagas de 3
segundos y evaluadas a 10 m de altura en terreno plano. Por tanto, al aplicar los factores de
exposicion y topografia, como se indica mas adelante, se estaran considerando las

condiciones reales del sitio de desplante.
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La velocidad regional de rafaga del viento, Vg, es la velocidad méxima que puede ser
excedida en un cierto periodo de retorno, T, en afios, en una zona o region determinada del
pais. La velocidad regional de rafaga, Vg, en km/h, se determina tomando en consideracion
tanto la importancia de la estructura como la localizacién geografica de su sitio de

desplante.

En las Figuras 3.18, 3.19 y 3.20 se muestran los mapas de isotacas regionales
correspondientes a los periodos de retorno de 200, 50 y 10 afios, recomendados para el

disefio por viento de estructuras de los Grupos A, B y C, respectivamente. (Ref. 10)
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3.13.7.3 Factor de exposicion F,,.

El factor de exposicion local, F,, establece la variacion de la velocidad del viento con la
altura, en funcion de la categoria del terreno. Este factor se obtiene de acuerdo con las

expresiones siguientes: (Ref. 10)

F=c Si 7<10

Fo=d £ Si10<Z <5
10

Fo=d O Si 226
10

En donde:

Z: Es la altura por encima del terreno natural, a la cual se desea conocer la velocidad de

disefio, en m.

a: El exponente que determina la forma de la variacion de la velocidad del viento con la

altura, adimensional.

0: La altura medida a partir del nivel del terreno de desplante, por encima de la cual la

variacion de la velocidad del viento no es importante y puede suponerse constante; a esta

altura se le conoce como altura gradiente; en m.

c: El coeficiente de escala de rugosidad, adimensional.

Las variables o, 6 y ¢ estdin en funcion de la rugosidad del terreno, los valores

recomendados se presentan en la Tabla 3.15. (Ref. 10)



176

Categoria a ) ¢
del terreno (m)
1 0.099 245 1.137
2 0.128 315 1.000
3 0.156 390 0.881
4 0.170 455 0.815

Tabla 3.15 Variables de a,  y ¢ en funcion de la rugosidad del terreno.

3.13.7.4 Factor de topografia. Fr,

Este factor toma en cuenta el efecto topografico local del sitio en donde se desplantara la
estructura. Asi, por ejemplo, si la construccion se localiza en las laderas o cimas de colinas
o montafias de altura importante con respecto al nivel general del terreno de los
alrededores, es muy probable que se generen aceleraciones del flujo del viento y, por

consiguiente, deberd incrementarse la velocidad regional.

De acuerdo con las caracteristicas topograficas del sitio, en la Tabla 3.16 se presentan los

valores o expresiones para determinar el valor del factor de topografia. (Ref. 10)

Sitios Ejemplos de topografia local Fr

Protegidos | Valles cerrados 0.9

Terreno practicamente plano:
Normales Campo abierto, ausencia de cambios topograficos 1.0
importantes, con pendientes menores de 5%.

Promontorios: Ve |

Montes, cerros, lomas, cimas, colinas, montafias. ean;e a5
Expuestos ecuaciones

Terraplenes: o

Pefiascos, acantilados, precipicios, diques, presas.

Tabla 3.16 Factores de Topografia Local. Fry.
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Para los efectos topograficos locales de promontorios y terraplenes, el factor de topografia

se calcula de acuerdo con las siguientes condiciones: (Ref- 10)

H:

Lu

A.-Si

< 0.05 Dentro de la zona achurada de afectacion local (Ver figuras 3.20 y 3.21)

Fr=1.00
H:

2Lu

B.- Si 0.05<

<0.45 Dentro de la zona achurada de afectacion local (Ver figuras 3.20

X
Fr=1+ I 1— u
3.5(zc+ L) Lo

< 0.45 Dentro de la zona de separacion del flujo, L=H¢/4 (Ver figura 3.22)

%)
Fr=1+0.71|1——
L:

Dentro de la zona achurada de afectacion local (Ver figura 3.22),

y3.21)

H:

Lu

C.- Si

Aplique la ecuacion del inciso B.

Las variables que intervienen en los casos anteriores y en las Figuras 3.21 a 3.23, se definen

COmo:

H¢: La altura del promontorio o terraplén, medida verticalmente desde el inicio de la cuesta

hasta la cresta, en m.

Lu: La distancia horizontal en barlovento medida desde Ht/2 hasta la cresta del

promontorio o terraplén, en m.

X¢: La distancia horizontal en barlovento o sotavento, medida entre la estructura y la cresta

del promontorio o terraplén (obsérvese que puede tener valor positivo o negativo), en m.



Lq: La escala longitudinal para determinar la variacion vertical de Fr, se toma el valor

17

mayor entre 0.36 Lu y 0.4 Hy, en m.

L,: La escala longitudinal para determinar la variacién horizontal de Fr, se toma igual a 4

L, para promontorio o terraplén en barlovento e igual a 10 L, para terraplenes en sotavento,

€n m.

Z.: La altura de referencia de la estructura medida desde el nivel promedio del terreno, en

m, esta altura puede ser la altura total de la estructura, H, o la altura promedio del techo

inclinado de la construccion, h.

8

ZOMA DE AFECTACION LOCAL

M >
g
e

P—L =144 L, 018 H—=te—L,= 144 L, 0 18 H—=

P P ; T A
. . 4 / / LA = //’_x' p // PPy
Direceian s, o f__-_z-/_ S A
del viemto ™ - s g A A A ¥ 7
A sCresta—A s i gt .._/
// - .,-;-’/ F X o o 3 -"_-"'/__. A
* 5 A ¥ ._t.- i i _/ ; /.../_/ £
T H.i2 / _/_ ‘i % o gl F
H * Fie

{la mayoar)

{la mayor)

Fig. 3.21 Zona de afectacion local en Promotorios.
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ZOMA DE AFECTACION LOCAL
L # A A A s
e [0
Direccicn ; A A AT AT S A S s ,.f’i_, AP
d=l viento A s e o A A A AT A AL A
i K_,Cr_sfuaz, 1,‘., R g i P
LI a0 R, A SIS Y,
:/_ e j___.- A ) —'f__.'—'_,.ﬁ'}f:/ L o //" i ;/ 3
24 iy g A i T ../_ /’
T F A ET — R s -
I Hy/2 S 7
Hy sl
:x./_\;'\- "'.:-'-""":' :‘—l.
T=—Lo=1.44L; o 1.8 Hf La=38Ly o4 HfF—=
{la mayor) (la mayar)

Fig. 3.22 Zona de afectacion local en Terraplenes.

En la zona de sotavento de los terraplenes, a lo largo de la distancia L2, la pendiente no

debera exceder de 0.05.

ZONA DE AFECTACION LOCAL

- y & L y F ke
Direccian /ﬁ" : /-////./_’ :.;/// g /x_ G Zona de separacion
sl Vs A A A A S S S 0o o desde el
A ot ] el Hid 27~ inicio de |a cresta
< Hy10 V"
o E#_/ / s - o
i SR S S
= % A
] 7
Hyi2 iy e
o
Hy -5'— /

Pendiente = 0.45

Fig. 3.23 Zona de separacion del flujo para pendientes mayores que 0.45.

En los casos de sitios expuestos que no se apeguen a las condiciones anteriores, el factor de

topografia podra obtenerse utilizando alguno de los siguientes procedimientos:

1. Experimentos a escala en tineles de viento.

2. Mediciones realizadas directamente en el sitio.
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Expertos en la materia deberan validar los resultados de cualquiera de estos

procedimientos.

3.13.8 Presion dinamica base, (.

Cuando el viento actlia sobre una construccion, genera presiones sobre sus superficies, que
varian segun la intensidad de la velocidad y la direccion del viento. La presion que ejerce el

flujo del viento sobre una superficie plana perpendicular a ¢él, se denomina presion

dindmica de base q, y se determina con la siguiente ecuacion: (Ref. 10)
gz = 0.0048G.Vp* (Kg/m?)
En donde:
Vp: Es la velocidad basica de disefio, en km/h.
q.: La presion dinamica de base a una altura z sobre el nivel del terreno.
G: El factor de correccion por temperatura y por altura con respecto al nivel del mar,
adimensional.

El valor de G se obtiene con la siguiente expresion: (Ref. 10)

G = 0.392Q
273+ 7

En donde:

Q: Es la presion barométrica, en mm de Hg.

1 Es la temperatura ambiental, en °C.
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En la Tabla 3.17 se presenta la relacion entre los valores de la altitud, hm, en metros sobre

el nivel del mar (msnm), y la presion barométrica, Q, en mm de Hg (mercurio). (Ref- 10)

Altitud, hm Presién barométrica, Q
(msnm) (mm de Hg)

0 760
500 720
1000 675
1500 635
2000 600
2500 565
3000 530
3500 495

Tabla 3.17 Relacion entre la altitud y la presion barométrica.

3.13.9 Presion actuante sobre estructuras, p,.

La presion actuante sobre una construccion determinada, P,, se obtiene tomando en cuenta

principalmente su forma y estd dada, de manera general, por la ecuacion: (Ref. 10)

pz= Cp.qz

En donde:

C,: se denomina coeficiente de presion y es adimensional,

q.: Es la presion dindmica base (kg/m?)

A esta presion se le denomina empuje medio o estatico y es producido por los efectos de la

velocidad de rafaga.
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El coeficiente de presion se define como la relacion de la presion actuante sobre la
construccién o sobre una de sus superficies, con la presion dindmica de base, para una
altura dada. Este coeficiente determina el efecto de la variacion de la presion, segin la
geometria o forma de la construccion, asi como de la intensidad de la velocidad y la

turbulencia del flujo del viento. (Ref. 10)

De acuerdo con su aplicacion, los coeficientes de presion se dividen en los siguientes tipos:

e (oeficientes de presion sobre superficies, determinan las presiones interiores
(empuje o succidn).

e (oeficientes de arrastre sobre un cuerpo, determinan la fuerza de arrastre sobre
construcciones o elementos estructurales.

e (oeficientes de presion neta sobre superficies, determinan el efecto combinado de
empujes y succiones para evaluar las fuerzas resultantes.

e (oeficientes de fuerza sobre cuerpos, determinan las fuerzas generales (fuerzas o
momentos) sobre un cuerpo.

e (oeficientes de presion local sobre superficies, determinan el efecto local pico de

las presiones en zonas criticas de las construcciones.

Los valores de los coeficientes de presion para diversas formas estructurales, se especifican

en el Manual de Disefio de Obras Civiles, Disefio por Viento.

3.13.10 Analisis estatico de viento.

3.13.10.1 Limitaciones.

El andlisis estdtico se aplica en el disefio de construcciones y elementos estructurales

pertenecientes al Tipo 1 (inciso 3.13.4), asi como de los elementos de recubrimiento y sus

anclajes que se emplean en las construcciones Tipos 1, 2 y 3, cuando estas estructuras o



183

elementos de recubrimiento sean poco sensibles a la accion turbulenta del viento. Esta

condicidn se satisface cuando: (Ref. 10)

a).- La relacion H/D < 5, en donde H es la altura de la construccion y D en la dimension

minima de la base.

b).- El periodo fundamental de la estructura es menor o igual a un segundo.

Para el caso de construcciones cerradas, techos aislados y toldos y cubiertas adyacentes, no

es necesario calcular su periodo fundamental cuando se cumplan las siguientes condiciones:

a).- La altura de la construccion, H, es menor o igual que 15 metros.

b).- La estructura no estd expuesta extraordinariamente en ninguna direccion del viento, es

decir no se encuentra en un promontorio o terraplén.

c).- La planta de la estructura es rectangular o formada por una combinacion de

rectangulos.

d).- La relacion H/D es menor que cuatro para construcciones cerradas y menor que uno
para techos aislados, toldos y cubiertas adyacentes en voladizo; el claro no debe ser mayor

que 5 m.

e).- Para construcciones cerradas y techos aislados, la pendiente de sus techos-inclinados o
a dos aguas- no debe exceder los 20°, y en techos de claros multiples deberad ser menor que

60°; para toldos y cubiertas adyacentes, la pendiente no serd mayor que 5°.



184

3.13.10.2 Fuerzas sobre construcciones cerradas.

Para los fines de este capitulo, una estructura cerrada es la que se compone de muros y
techos, dispuestos de tal manera que forman una construccion prismatica; dichos techos y
muros no necesariamente son impermeables, pueden tener aberturas, tales como ventanas o
puertas, por donde el flujo del viento puede penetrar y generar presiones interiores. Asi
mismo, una estructura de planta rectangular en la que uno de sus lados esta completamente
abierto se considera como cerrada con una abertura dominante en ese lado. Cuando se tenga
una construccion con dos muros o menos, éstos se disefiaran como elementos aislados. Para
un edificio de pareces cerradas, la trayectoria de lineas de viento de flujo de aire se

muestran en la figura 3.24. (Ref. 10)

ST Succicn

Elavacion Isométrico
Succion
ST >

o i vamn | s o T
__// D,

g S i e — __"_—G"'_‘—ﬁ—
Empuja
i~ R N I - S
""---\_._\_‘_\_ b

—— i -
— —
e e e e N T e

Succign
Planta

Fig. 3.24 Flujo del aire alrededor de una construccion cerrada.

Las fuerzas estaticas que se ejercen sobre los muros y techos de estructuras cerradas, seran
las resultantes de las presiones actuantes sobre sus superficies exteriores e interiores y

deberan calcularse de acuerdo con la ecuacion: (Ref. 10)

ch = Pz.Az
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Con P = (Pe - Pi) Para construcciones cerradas 6 P. = Pn Para en caso en que se aplique la

presion neta.

En donde:

Fe: Es la fuerza estdtica resultante del viento que actia perpendicularmente sobre las
superficies o elementos estructurales de la construccion.

P,: Presion de disefio a la altura Z.

P.: Presion exterior.

P;: Presion interior.

P,: Presion neta.

A,: El 4rea de la estructura o parte de ella, en m?, a la altura Z sobre la que actia la presién

de disefio P,.

Las fuerzas y los momentos de volteo totales que acttian sobre una construccion deberan
obtenerse sumando los efectos de las presiones exteriores e interiores, o de las presiones

netas, que se presentan sobre sus superficies.

La convencidn de signos para presiones exteriores e interiores que aqui se adopta, es que
¢éstas seran positivas cuando ejerzan un empuje y negativas cuando ejerzan una succion en

la superficie sobre la que actian. (Ver figura 3.25) (Ref. 10)

Presian Succion Presion Succian
(+) { (-} +) {-)

[

4

Viento R Viento Succién
i » i o
= Pra 5_!cln SRR SUEL’:.IOH > F'n?s an R uccian
(+] - i-] (+] ; {-)
(+) () A,
Abertura en barlovento Abertura en sotavento

Fig. 3.25 Convencion de signos para las presiones ejercidas por el viento en una edificacion
con aberturas en barlovento o sotavento.
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3.13.10.3 Presiones exteriores.

La presion exterior, P., sobre una de las superficies de una construccion cerrada se

calculara utilizando la siguiente ecuacion: (Ref. 10)

Pe = Cpe.KA.KL.qZ
En donde:

P.: Es la presion exterior.

Cpe: El coeficiente de presion exterior, adimensional.

Ka: El factor de reduccion de presion por tamafio de area, adimensional.
Ky : El factor de presion local, adimensional.

q.: La presion dindmica de base del viento.

En las Tablas 3.18, 3.19 y 3.20 (a, b y ¢) se proporcionan valores del coeficiente de presion
exterior, Cpe, para muros y techos de construcciones con planta rectangular cerrada. Si se
adoptan otros valores de C,., éstos deberan justificarse con base en resultados analiticos,

experimentales o presentados en la literatura especializada.

Cuando el valor de C,. sea positivo, se tratara de un empuje sobre el area en cuestion;

cuando sea negativo, se tratard de una succion. (Ref. 10)



187

Direccién del viento Inclinacién del techo n
NiktiS 8, en grados et v, en grados Cpe
Normal (6 = 0°) o paralela . )
Barlovento (6 = 90°) a las generatrices Cualquiera Cualquiera 0.8
Normal (8 = 0° lel =1 el
o[ma 0( =0° o para ela - <100 03
(8 = 90°) a las generatrices,
para techos a cuatro aguas. =4 -0.2
. 10° =y =15° -0.3
Normal (Ie =0%alas Cualquiera oQo 0.4
Sotavento | generatrices, para techos a
=01 -0.75
una o dos aguas > 259
=03 -0.5
Paralela (8 = 90°) a las =1 -0.5
generatrices, para techos a = Cualquiera -0.3
una o dos aguas >4 0.2

Tabla 3.18 Coeficientes de presion exterior C,., para muros de barlovento y sotavento de

NOTAS:

construcciones con planta rectangular cerrada.

e Esta tabla se aplica con ayuda de la Fig. 3.27

e Para valores intermedios de d/b y v, los valores del coeficiente C,. pueden interpolarse

linealmente.

Distancia horizontal a lo largo de un Coeficiente de
muro lateral medida a partir de la arista | presién exterior
comun con el mure de barlovento Cpe
de0a1h -0.65
de 1h a2h -0.5
de 2h a3h -0.3
>3h -0.2

Tabla 3.19 Coeficientes de presion exterior C,., para zonas de muros laterales de

NOTAS:

construcciones con planta rectangular cerrada.

e Esta tabla se aplica con la ayuda de la Fig. 3.26

e La distancia horizontal se determina en funcion de la altura de la construccion, h .
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cublerta de bariovento (cz) | Relacen .
Y
w -07.-0.3
19 0.5, 0.0
207 0.3, 0.2
25 < 0.25 02 03
il 0.2, 04
B 0.0, 0.5
= 450 0.0, 0.8seny
il -09,-04
= TR
o 0.4, 0.0
257 0.50 0.3, 0.2
30° 02, 03
= 0.2, 04
=45° 0.0, 0.Bseny
L) 13,06
1 10,05
5o TR
25° =10 -0.5, 0.0
30° 0.3, 0.2
39° 02, 0.3
=450 0.0, 0.8seny

Tabla 3.20 (a) Coeficiente de presion exterior, C,., para zonas de techos de construcciones con

planta rectangular cerrada. Cubierta de barlovento para y > 10°.

NOTAS: Las Tablas 3.20 (a), (b) y (c) que, a su vez, se utilizaran con ayuda de la Figura 3.26

1. En los casos donde se muestren dos valores del coeficiente C,., el techo debera disefiarse para el
mas desfavorable, ya que debido a la turbulencia del viento, el techo puede estar sometido a
presiones positivas o negativas. Asimismo, deben considerarse las diferentes combinaciones entre

presiones exteriores ¢ interiores con el fin de seleccionar la condicion mas adversa en el disefio.

2. Si se requieren valores del coeficiente de presion correspondientes a valores intermedios de vy, y
de la relacion h/d, puede realizarse una interpolacion lineal, la cual se llevara a cabo entre valores

del mismo signo.
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Zona e inclinacion del techo S .
i i sobre el techo
tran(s:\.frlse;tla(cﬂ barcl:ouvtgﬁtr;a(dcg) y | Relacion | medida a partir de Cha
e une | smenics || R R
' u barlovento Caso 1| Caso2
0a05h -09 0.4
05R a1k 09 | 04
505 1R a2h -0.5 0
2h a3h -0.3 0.1
Cualquiera y <100 >35_ 0.2 0.2
0a0.5h 13 | -08
0.5k a1h .07, | -03
210 1h a2h 07) | (-0.3)"
2h a3h (-0.7) | (-0.3)
> 3h (-0.7) | (-0.3)

Tabla 3.20 (b) Coeficiente de presion exterior, C,., para zona de techos de construcciones con
planta rectangular cerrada. Cubierta de barlovento y cubierta de sotavento para y < 10°.
Cubiertas transversales de techos a una o dos aguas y cualquier angulo 7.

NOTAS:

1. Los valores entre paréntesis se proveen para poder realizar las interpolaciones correspondientes.

2. Los casos de la ultima columna se analizaran de manera independiente y se seleccionara la

condicidén mas critica para el disefio.

3.y’ es el angulo de inclinacion de la cubierta transversal.
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Zona e inclinacion del techo
Inclinacion Cubierta de i
del techo. sotavento mﬁ;g%gﬁ
Cubierta {CS5) Relacion a4 1 o
transversal hd ki ae
(CT) de
techos a ¥
cuatro aguas
T T
10* -0.3
15° -0.5
> -0.6
=025 20
Para d < 3 :-0.6
= 25° Para 3 < b/d < 8 : -0.06(7+b/d)
Para /d =81 -0.9
10° -0.5
15" -0.5
Cualquiera ¥=100 05 20 06
Para bfd =3 :-06
= 25° Para 3 < b/d < 8 : -0.06(7+b/d)
Para bfd=8:-09
10° -0.7
15° -0.6
o -0.6
=10 20
Para fd < 3:-06
=25° Para 3 < b/d < 8 - -0.06(7+b/d)
Para fd=8:-09

Tabla 3.20 (c) Coeficiente de presion exterior, C,., para zonas de techos de construcciones con

planta rectangular cerrada. Cubierta de sotavento para y > 10°,

Cubiertas transversales de techos a cuatro aguas y cualquier angulo y.

;
| Valores de Cpe

m_'?
7] v

I?-

d-2h

-0 6

Direccion
del viento

/_f-' _* 3 g
/1; _,/?h//

Direccion
del viento

Fig. 3.26 Definicion de zonas de muros laterales para aplicarse los coeficientes de presion

exterior.
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Leyenda: Indiza la dreceion del
ME : Muro de barlovento viento

M ;. Mure lateral

ME - Muro de sotavenio

CH : Cubierta de barowento

05 Cublera de sclavento

CT : Cubiera transversa

h : Alura promedic de la cubeda, en m.

¥ : Inclinacion del techo. en grades.

Fig. 3.27 Definicion de parametros de construcciones con plantas rectangulares cerradas.
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- Factor de reduccion de presion por tamafio de area, Ka.

Los valores del factor Ky se indican en la Tabla 3.21 y sélo se aplican a las presiones
exteriores; en ella puede observarse que este factor depende del area tributaria de disefo.
Para los casos no contemplados, asi como para los muros de silos, tanques cilindricos y

techos aislados, el valor de K4 serd igual a la unidad. (Ref. 10)

Area tributaria en m? Factor de reduccion
A K4
=10 1.0
25 0.9
=100 0.8

Tabla 3.21 Factor de reduccion K,, para techos y muros laterales.

El area tributaria es aquélla sobre la cual se considera que actia la presion de disefio; por
ejemplo, en el caso de un sujetador de recubrimiento, ésta serd el area tributaria que
retendra, en el caso de un larguero, ésta serd la que resulte del producto del claro entre
vigas o columnas principales por la separacion entre los largueros, y para la estructura
principal, su area tributaria serd la que le corresponda segun la distribucion de marcos o
elementos de carga principales.

La presion exterior, Pe, se verd afectada por el factor K5 cuando se disefien los siguientes

elementos de una construccion dada: (Ref. 10)

— Estructura principal que soporta techos y muros laterales,
— Recubrimientos de esos techos y muros,
— Elementos que sostienen los recubrimientos (tales como los largueros), y

— Sistemas de sujecion de dichos recubrimientos.

Como se observa, este factor no interviene en el disefio de los muros de barlovento y

sotavento, por lo que, en estos casos, sera igual a uno.
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- Factor de presion local, K.

El factor de presion local, K, se obtendra de la Tabla 3.22 para las areas de afectacion
indicadas en la Figura 3.28 ((a), (b) y (c)) y afectard so6lo a las presiones exteriores, las
cuales a su vez se combinaran con las interiores. Cuando se aplique mas de un caso de los
indicados en la Tabla 3.22, deberd emplearse el mayor valor del factor K correspondiente
a tales casos. Para el disefo, se consideraran los valores de K; que causen los efectos mas
adversos. Sin embargo, se tomard como 1.0 si la combinacion de presiones exteriores e

interiores resulta asi mas desfavorable. (Ref. 10)

La presion exterior, P, sera afectada por el factor K cuando se disefien los siguientes

elementos:

- Recubrimientos de techos y muros de barlovento y laterales.
- Elementos que soportan los recubrimientos (tales como los largueros).

- Sistemas de sujecion de los recubrimientos.

Cuando se disefie la estructura principal de la construccion o se trate del muro de sotavento,

este factor también se tomara igual a la unidad.

La Figura 3.28 ((a), (b) y (c)) complementan la Tabla 3.22 para aclarar todas las variables y

las zonas en donde se aplica el factor de presion local.
Cuando el area de un elemento de recubrimiento, o el area tributaria de un miembro de
soporte de éste, exceda las areas de afectacion indicadas en la Tabla 3.22, el factor de

presion local, Ky, serd igual a 1.0 para el drea restante de dicho elemento.

Al aplicar el factor de presion local, el limite negativo del producto K C,. sera de -2.0.
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Para techos con pendientes menores que 10° y con parapetos, los valores de K;, para las
areas CBA1 y CBA2 (véase la Figura 3.28) para la superficie que quede expuesta del lado
de de sotavento del parapeto, pueden ser modificados multiplicando los valores de la Tabla

3.22 por el factor de reduccion por parapetos, K;, dado en la Tabla 3.23. (Ref. 10)

Cen | felernds | fm | sectaoin | PO |
Ap(m?)
Empuje (+) MBA1 Cualquiera <0.25 ag” Cualquiera 1.25
CBA1 Cualquiera | <ag’ <ag 1.50
CBAZ2 Cualquiera <0.25a,° <0.5a 2.00
CSA3 Cualquiera | <a¢’ <ap 1.50
C3SA4 Cualquiera <0.25 a° <05a 2.00
Succion (-) MLA1 R <ap’ ) <ap 1.50
MLA2 <0.25 ag? <0.5ap 2.00
MLA3 <0.25 a5 > ag 1.50
MLA4 > 25 < ag’ < ap 2.00
MLAS5 <0.25 ag” <05a 3.00
Todas las
ofras élreas, - Cualquiera - - 1.00
empuje o
succion.

Tabla 3.22 Factor de presion local, K para recubrimientos y sus soportes.

NOTAS:

1. Los casos de presiones negativas (succiones) son alternativos y no se aplican simultdneamente.

2. Para techos de edificios bajos que se encuentren adyacentes a edificios altos, y para construcciones altas
que tengan muros con bordes inclinados o con salientes, expuestos a condiciones de alta turbulencia, un factor
de presion local con un valor de 3.0 no resulta conservador. Estas situaciones estan fuera del alcance de este
manual por lo que debera realizarse un estudio especializado.

3. Si un area de recubrimiento esta sometida a mas de un caso de los indicados en esta tabla, utilice el mayor
valor obtenido para tales casos.

4. El area de afectacion debe compararse con la tributaria para definir en qué area se aplican los valores de Ky

que aqui se indican.
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5. Cuando y (angulo de inclinacion del techo) sea menor que diez grados, la zona de afectacion del techo se
definira como si éste fuese horizontal, por lo que el factor de presion local no se aplicara en la zona de la

cumbrera.

6. La dimension “a0%, en m, y las referencias de las areas se definen en la Figura 3.27, casos

(@), (b) y (©).

h hp K,
<0.07h 1.0

=25m 0.10 h 0.8
2020 h 0.5

<0.02D 1.0

>25m 0.03D 0.8
>0.05D 0.5

Tabla 3.23 Factor de reduccion de presion local K,, por parapetos.
NOTAS:
1. hp es la altura del parapeto medida desde el nivel de la cubierta, mientras que D es la menor dimension
horizontal de la construccion, ambas dimensiones en m.
2. Para valores intermedios puede emplearse una interpolacion lineal.

3. Estos valores se utilizan para modificar los valores de la Tabla 3.22.

NOTA: La dimension "a,” debe tomarse come la minima de 0.2k, 0.2d y h.

Fig. 3.28 (a) Zonas para la determinacion de los factores de presion local K;, para

recubrimientos y sus soportes. Viento normal a las generatrices.
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NOTA: La dimension ’aj" debe tomarse como la minima de 0.2, 0.2d y h.

Fig. 3.28 (b) Zonas para la determinacion de los factores de presion local K;, para

recubrimientos y sus soportes. Viento paralelo a las generatrices.

Rl

MOTA: La dimension “a," debe tomarse como la minima de 0.2b, 0.2d y .

Fig. 3.28(c) Zonas para la determinacion de los factores de presion local K;, para

recubrimientos y sus soportes. Construcciones con techo plano y alturas mayores a 25m.
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3.13.10.4 Presiones interiores.

La presion interior, P;, se calculara utilizando la expresion: (Ref. 10)

Pi= Cpi.qz
En donde:

P;: Es la presion interior.
C,i: El coeficiente de presion interior.

q.: La presion dinamica base.

Es importante remarcar que esta presion interior se considerara constante sobre todas las
superficies interiores de la construccion y que, para disehar las estructuras y sus
recubrimientos, deberd tomarse en cuenta que las presiones interiores actuan
simultdneamente con las exteriores, debiéndose seleccionar la combinacion de ellas que
resulte mas desfavorable. Asimismo, para su calculo se considerara la altura promedio de la

construccion, h.

Los distintos valores del coeficiente de presion interior, Cpi, se dan en las Tablas 3.24 (a) y
3.24 (b); la primera de ellas se aplica cuando las superficies permiten pequefias filtraciones
al interior de la construccion (no son impermeables), mientras que la segunda es aplicable
cuando existen aberturas de tamafio considerable sobre las superficies que conforman la
estructura. En estas tablas se emplean los conceptos de permeabilidad, aberturas y aberturas

dominantes, las que se definen a continuacion. (Ref. 10)

a) Permeabilidad. Si en una estructura existen huecos o hendiduras que permiten que el
flujo de viento penetre a su interior, entonces se presentan presiones interiores que pueden
alcanzar magnitudes importantes o actuar simultdneamente con las exteriores provocando

condiciones desfavorables, por lo que deberan tomarse en cuenta. Para fines de este
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capitulo, la permeabilidad de una superficie se define como el cociente entre el area de las
hendiduras y huecos, resultado de las tolerancias normales de la construccidn, y el area total
de esa superficie; en esta permeabilidad también pueden incluirse aberturas o huecos
pequefios tales como ventilas de ventanas. Dado que resulta poco practico evaluar esta
permeabilidad, en la Tabla 3.24 (a) se incluyen diferentes casos que, en forma cualitativa,

toman en cuenta la permeabilidad de las superficies expuestas.

b) Aberturas. Se consideran como tales las puertas y ventanas abiertas, ventilas para aire

acondicionado y sistemas de ventilacion, y aberturas en los recubrimientos, entre otras.

¢) Aberturas dominantes. Se presentan sobre una superficie cuando la suma del area de
sus aberturas excede la suma de las areas de las aberturas de cualquiera de las otras
superficies; en estas aberturas no se incluye la permeabilidad. Una abertura dominante no
necesariamente es grande y también puede presentarse como resultado de un escenario

particular al producirse una abertura mientras otras estan cerradas. (Ref. 10)

Condiciones de permeabilidad posibles Cpi

1. Un muro permeable, los otros impermeables:
a) Muro de barlovento permeable 0.6
b) Muro de barlovento impermeable -0.3

(Casos ay b de la Figura 3.28
respectivamente)

2. Dos o tres muros igualmente permeables, el
(los) otro(s) impermeable(s):
a) Muro de barlovento permeable -0.1 0 0.2 segun lo que produzca la
combinacion de carga mas

desfavorable.

b) Muro de barlovento impermeable
(Casos c y d de la Figura 3.28
respectivamente)

-0.3

. Todos los muros igualmente permeables
(Caso e de la Figura 3.28 )

-0.3 0 0.0 segun lo que produzca la
combinacion de carga mas
desfavorable.

Construcciones selladas eficientemente y que
tengan ventanas que no puedan abrirse.
(Caso f de la Figura 3.28 )

-0.2 0 0.0 segun lo que produzca la
combinacion de carga mas
desfavorable

Tabla 3.24 (a) Coeficientes de presion interior C;, para construcciones de planta rectangular

cerrada y muros permeables.




199
[ i > ‘ |
| Fro T r—) T TR

| | |
| | |
[ [ [
I I I
= } =

T T
| || i
|
N A N permeable
e) f) —— impermeable

U

|t
| |

Fig. 3.29Ejemplos que muestran diferentes casos de permeabilidad en muros de edificaciones.

(La flecha indica la direccién de viento).

Relacion entre el area de las aberturas dominantes
y la suma de las areas de las aberturas del techo y
de los otros muros (incluyendo el area de posible
permeabilidad),

Ubicacion de las aberturas

dominantes ks : £ g =28

a) En el muro de barlovento (MB);

(caso a de la Figura 3.29 ) -0.3,0.0 -0.1,0.2 0.7 Cpe | 0.85Cpe Cpe

b) En el muro de sotavento (MS);

(caso b de la Figura 3.20 ) -0.3,0.0 -0.3.0.0 0.7 Cpe | 0.85Cpe Cpe

¢) En un muro lateral (ML);
(caso c de la Figura 3.29 )

d) En el techo -0.3,0.0|-0.3,0.15 Cpe | 0.7 Cpe | 0.85 Cpe Cre

-0300| 0300 |07C, | 085G, | C,.

Tabla 3.24 (b) Coeficiente de presion interior C,;, para construcciones con planta rectangular

cerrada y muros y techos con aberturas dominantes.

NOTAS:

1. El valor de Cpe que se seleccione debe corresponder al de la superficie con la abertura dominante. Por
ejemplo, para el caso en el que la abertura dominante se ubique en el muro en sotavento, cuando la relacion
entre el area total de las aberturas dominantes y el area total del techo y de los otros muros sea 2, el Cpi serad
igual a 0.7 Cpe, en donde el valor del Cpe debera tomarse de la Tabla 3.18 para muros en sotavento.

2. Dado que en las Tablas 3.19 y 3.20(a, b y c) el Cpe varia seglin la zona de la superficie, para calcular el Cpi
debera localizarse, en la superficie en cuestion, el centroide de las aberturas y tomar el valor correspondiente a

esa posicion.
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Fig. 3.30 Ejemplos que muestran diferentes casos de aberturas en muros de edificaciones. (La

flecha indica la direccion del viento).

La Tabla 3.24 (a) se empleara cuando se considere el caso en el que las aberturas estén
cerradas y la permeabilidad predomina. Por el contrario, la Tabla 3.24 (b) se empleara en el

caso en el que las aberturas estén abiertas.

En regiones propensas a ciclones, las ventanas deberan considerarse como aberturas, a
menos que sean capaces de resistir el impacto de una pieza de madera de 4 kg y con seccion
transversal de 100 mm x 50 mm, que las golpee a una velocidad de 15 m/s. Este requisito
puede ser diferente en el caso de estructuras especiales, en cuyo caso debera justificarse el

empleo de otros valores. (Ref. 10)
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3.13.11 Ejemplo de calculo de presiones producidas por el viento (Método Estatico).

Se desea obtener las presiones que el viento produce en una nave industrial con cubierta a
dos aguas. La estructura se localiza en wun terreno tipo suburbano, rodeada
predominantemente por viviendas de baja altura y zonas arboladas, cercano a la ciudad de
Veracruz, Ver. En la Figura 3.31 (a) se muestran su geometria y sus dimensiones.

Los elementos del sistema estructural y sus areas tributarias son los siguientes:

Estructura principal

La estructura principal consta de 11 marcos de acero colocados a cada 8 m en la direccién
longitudinal (Figura 3.31 (a)). En la direccion perpendicular a la cumbrera, dichos marcos
estan ligados por contraventeos en los muros C y D y en la cubierta de las crujias
comprendidas entre los ejes 2-3 y 9-10. Ademas, la estructura tiene puntales en cada
descarga de columna los cuales van desde el eje 1 hasta el 3 y desde el eje 9 hasta el 11
(Figura 3.31 (a) y Figura 3.31 (b)). Las areas tributarias para los elementos de la estructura

principal se muestran en la Figura 3.31 (c).

Elementos secundarios

Los elementos secundarios del sistema estructural son las viguetas de la cubierta y los
largueros de los muros (Figura 3.31 (a)). El area tributaria de las viguetas es de 12.1 m2, la
de los largueros de los muros longitudinales (C y D) es de 16 m2 y la de los transversales

(A yB)esde 12 m2.

Recubrimientos

El esqueleto de la estructura esta cubierto por paneles de lamina de 3.05 x 0.61 m de

manera que el area tributaria que le corresponde a cada panel es de 1.86 m2.
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Anclajes

La lamina de recubrimiento se sujeta a la estructura mediante anclajes colocados a cada
0.305 m por lo que el area tributaria de estos anclajes es de 0.305x1.51 = 0.46 m2 para los

del techo y de 0.305x2.00 = 0.61 m2 para los de los muros.

Fig. 3.31 (a) Geometria y dimensiones del sistema estructural de la nave industrial.
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Procedimiento de Solucion.

1) Clasificacion de la estructura.

Segun su importancia la estructura pertenece al Grupo B (inciso 3.13.3).

2) Determinacion de la velocidad basica de disefio.

La velocidad basica de disefio depende de varios pardmetros (inciso 3.13.7); éstos se

calculan como se indica a continuacion.

2.1) Categoria de terreno.

De acuerdo con los datos, el terreno se clasifica dentro de la Categoria 3 (consultese la
Tabla 3.14). Se supone que la rugosidad del terreno de los alrededores es uniforme mas alla
de las longitudes establecidas en dicha tabla, por lo que no es necesario considerar cambios
graduales en lo referente a esta caracteristica.

2.2) Velocidad regional.

Conforme con el inciso 3.13.7.2, en un periodo de retorno de 50 afios (para estructuras

pertenecientes al Grupo B), la velocidad regional que corresponde al sitio de desplante es:

Vr= 170 Km/hr

2.3) Factor de exposicion, F,.

El factor de exposicion, , es constante dado que la altura de la nave es menor que 10 metros

(inciso 3.13.7.3). Por tanto, este factor vale:

Fr,=c=0.881
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2.4) Factor de topografia.
Puesto que la nave industrial se desplantara en terreno plano, el factor de topografia local
es: (inciso 3.13.7.4).
FT =1.0.
2.5) Velocidad basica de disefo.

Finalmente, la velocidad basica de disefio es (inciso 3.13.7):

Vp= 1.0 (0.881) (170) = 149.8 Km/hr.

3) Presion dinamica de base.
La altura sobre el nivel del mar del sitio de desplante es de 10 m, y su temperatura media
anual es de 25.5 °C (véase la Ref. Apéndice C). La presion barométrica para esa altura es

de 760 mm de Hg aproximadamente (Tabla 3.17). Por tanto, el factor G vale:

G - -392%760 _

= =0.99
273+25.5

Por lo que la presion dindmica de base (inciso 3.13.8) vale:

q- = 0.0048 x 0.99x149.8* =106.64Kg/cm’



207

4) Seleccion del procedimiento de analisis de cargas

De acuerdo con la Figura 3.16, la altura de referencia es h = 7.5 m, entonces, la relacion de
esbeltez (A = altura/ancho) es 7.5/60 = 0.125 < 5. El célculo del periodo fundamental no es
necesario. Por lo anterior, la estructura es del Tipo 1 segun su respuesta ante la accion del
viento (inciso 3.13.4), con lo que el procedimiento de andlisis se efectuard siguiendo el

analisis estatico (inciso 3.13.10).
5) Presiones de disefio
5.1) Presiones interiores de disefio

Las presiones interiores de disefio que aqui se obtengan serdn aplicables en el disefio de la
estructura principal y de los elementos secundarios.
Suponiendo que la puerta del muro A (Figura 3.31 (a) y Figura 3.31 (c)) se encuentra

abierta, se presentan los siguientes casos.
a) Viento normal a las generatrices (a lo largo de los 60 m).

Conforme a la Tabla 3.24 (b) (caso c) (inciso 3.13.10.4), el coeficiente de presion interior,
Cpi, es igual al valor de Cp. para muros laterales ya que la relacion entre el area abierta del
muro lateral (12 x 4 = 48 m?) y el 4rea abierta total de los otros muros y la cubierta (= 0
m2) es mayor que 6; es decir, C,=Cp. = —0.2 de la Tabla 3.19 (inciso 3.13.10.3), ya que la

puerta se encuentra a una distancia, del borde de barlovento, de 24 m, la cual resulta mayor

que 3h=3x 7.5 = 22.5m. Asi, cuando el viento es normal a las generatrices, la presion

interior de disefio es (inciso 3.13.10.4):

Pi = —0.2(106.64) = —21.33Kg/ m>
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b) Viento paralelo a las generatrices (a lo largo de los 80 m).
Dado que la relacién entre el 4rea abierta de barlovento (12 x 4 = 48 m?) y el 4rea abierta
total de los otros muros y la cubierta (= 0 m”) es mayor que 6, se tiene que Cyi (caso a,

Tabla 3.24 (b) y Tabla 3.18). Asi, cuando el viento es paralelo a las generatrices, la presion

interior de disefo es:

Pi = 0.8(106.64) = 85.31Kg/m>

5.2) Presiones de disefio para la estructura principal.

Para determinar las presiones de disefio de la estructura principal, el factor de presion local,

K, serd igual a la unidad (inciso 3.13.10.3).
a) Viento normal a las generatrices 6= 0°(a lo largo de los 60 m)

1. Muro de barlovento (muro C).

Para 0 = 0°, C,.= 0.8 (Tabla 3.18), y Ko=1.0 (por no ser muro lateral). Por tanto, la presion
de disefo es (incisos 3.13.10.2, 3.13.10.3 y 3.13.10.4):

P. = P.—Pi = 0.8(1.0)(1.0)(106.64) — (- 21.33) = 106.64Kg / m*

2. Muro de sotavento (muro D).

Para 0 =0°,d/b=60/80=0.75<1yy=5.71° < 10° se obtiene, de la Tabla 3.18, que

Cpe= —0.5; dado que este muro no es lateral K,=1.0. Asi, la presion de disefio es:

P, =P.—Pi = —0.5(1.0)(1.0)(106.64) — (- 21.33) = =31.99K g / m?
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3. Muros laterales.

Muro A.

Segun la Tabla 3.19, para h=7.5 m, los coeficientes de presion exterior, en el sentido de

los 60 m, son:

Cpe =-0.65  (0.0—7.5m)
=050 (7.5-15.0m)
=030 (15.0-22.5m)
=-020 (22.5-60.0 m)

Los factores de reduccion por tamafio de area K,, se obtienen mediante la interpolacion de
los valores anotados en la Tabla 3.21 para las areas tributarias que se muestran en la Fig.

3.31 (c). Con lo anterior, las presiones de disefio son (K;=1.0 para todos los ejes):

Eje e & P:(:;;n;}Pr
A-A -0.65 0.944 -44.10
B-B -[4.5(0.65)+1.5(0.50))/6 0.881 -36.21
c-C -0.50 0.876 2538
D-D -0.30 0.871 654
E-E -[1.5(0.30)+4.5(0.20))/6 0.882 0.17
F-F -0.20 0.895 2.24
G-G -0.20 0.882 252
H-H -0.20 0.871 275

I-1 -0.20 0.876 265
J-J -0.20 0.881 254
K-K -0.20 0.944 1.20

Tabla 3.25 Presiones de diseiio por eje (Muro A).
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Muro B.

Dada la simetria de la estructura para esta direccion del viento, las presiones en el muro B
son iguales a las del muro A, excepto en la zonas correspondientes a la puerta debido a las
diferencias en las areas tributarias (Figura 3.31 (c)). Asi, se tiene que las presiones de

disefio para este muro B son (con K;=1.0 para todos los ejes):

Eje C K P:( :gfr;;)})i
A-A -0.65 0.944 -44.10
B-B | -[4.5(0.65)+1.5(0.50)/6 | 0.881 36.21
Cc-C -0.50 0.876 -25.38
D-D -0.30 0.871 5.54
E-E | -[1.5(0.30)+4.5(0.20)/6 | 0.866 055
F-F -0.20 0.863 2.94
G-G -0.20 0.866 2.86
H-H -0.20 0.871 275

-1 -0.20 0.876 265
J-J -0.20 0.881 2.54
K-K -0.20 0.944 1.20

Tabla 3.26 Presiones de disefio por eje (Muro B).

4. Cubierta

De la Tabla 3.20 (b), para y = 5.71° < 10°, cubiertas de barlovento y sotavento, y

2 = 73 =0.125<0.5, los coeficientes de presion exterior, Cp. , son:

60

Cpe =-09,-04 (0.0 -7.5m)
=-0.5, 0.0 (7.5 - 15.0 m)
=-0.3,0.1 (15.0-22.5m)
=-0.2,0.2 (22.5-60.0 m)
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Por su parte, los factores K4 son iguales a 0.8 (segun la Tabla 3.21) ya que las areas
tributarias correspondientes son mayores que 100 m?; 241.2 m” para los marcos intermedios
(ejes 2-2 a 10-10) y 120.6 m” para los marcos extremos (ejes 1-1y 11-11), como se muestra

en la Figura 3.31 (¢).

Al emplear estos valores, segun los incisos 3.13.10.2, 3.13.10.3 y 3.13.10.4, las presiones

de disefio para la cubierta, en el sentido de los 60 m, son:

Para0.0 - 7.5 m:

P, = P.— Pi = —0.9(0.8)(1.0)(106.64) — (- 21.33) = —55.45Kg/m?; O
P. = P. — Pi = —0.4(0.8)(1.0)(106.64) — (- 21.33) = —12.79K g / m*

Para 7.5 -15.0 m:

P, = P.— Pi = —0.5(0.8)(1.0)(106.64) - (- 21.33) = —21.33Kg/m?*; O
P. = P.—Pi = 0.0(0.8)(1.0)(106.64)— (- 21.33) = 21.33Kg / m?

Para 15.0 - 22.5 m:

P. = P.— Pi = —0.3(0.8)(1.0)(106.64) — (— 21.33) = —4.26Kg /m?; O
P.=P.—Pi =0.1(0.8)(1.0)(106.64) — (- 21.33) = 29.86K g/ m>

Para 22.5 - 60.0 m:

P, = P.— Pi = —0.2(0.8)(1.0)(106.64) — (- 21.33) = 4.26Kg /m?; O
P, =P.—Pi =0.2(0.8)(1.0)(106.64) — (- 21.33) = 38.39K g/ m?
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Debido a que en este caso se tienen dos coeficientes de presion exterior para cada una de

las distancias horizontales a partir del muro de barlovento, el disefiador tendra qué verificar

cual combinacion de presiones es la mas desfavorable para el disefio de la cubierta de la

estructura principal ante la accion del viento en la direccion normal a las generatrices.

En las Figura 3.32 (a) y (b) se muestran las presiones de disefio para la estructura principal

cuando el viento actiia en la direccion normal a las generatrices.
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% -21.33 4.26 T g -""“'“,\---__Ir____ 426 y presiones en (kg/m®)

O\ \"*‘rx’* ; <
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421332986~ ¥ Ty 383
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1 | 'll I'.I i 1 ---Ir-\-' e
L\ | Es
o »
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106.64 i | : = 3B
L n
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-—15—-4 I
225 |
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Fig. 3.32 (a) Presiones de disefio cuando el viento es Normal a las generatrices.
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Fig. 3.32 (b) Presiones de disefio cuando el viento es Normal a las generatrices.
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b) Viento paralelo a las generatrices 6= 90° (a lo largo de los 80 m)

1. Muro de barlovento (muro A)

Para este muro y si 6 = 90°, de la Tabla 3.18 se tiene que C,= 0.8, y K,=1.0 debido a que

no es muro lateral. De esta manera, se obtiene:

P, =P.—Pi =0.8(1.0)(1.0)(106.64) - (85.31) = 0K g/ m?

2. Muro de sotavento (muro B)

Para 6 = 90°,d/b=280/60=1.33>1yy=5.71°<10° el valor de C,. es igual a -0.433
(véase la Tabla 3.18), mientras que K5 = 1.0 por no ser muro lateral. De tal manera, la
presion de disefio es:

P, = P.— Pi =—0.433(1.0)(1.0)(106.64) — (85.31) = —131.49K g / m?

3. Muros laterales (muros C y D)

De la Tabla 4.3.2, paral_l =7.5m, los coeficientes de presion exterior, en el sentido de los

80 m, son:

Cpe =-0.65  (0.0—7.5m)
=-0.50 (7.5-15.0m)
=030 (15.0-22.5m)
=.020 (22.5-80.0 m)

Ademas, los factores K4 son 0.907 para un area tributaria de 24 m” y 0.869 para una de 48

m? (Figura 3.31 (c)), segun la Tabla 3.21 y Ky =1.0 para todos los ejes.
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Con los datos anteriores, las presiones de disefio son:

Eje c, K, ke (:gpf;q;jp *‘
1-1 -0.65 0.907 148 18
2-2 -{3.5(0.65)+4.5(0.50))/8 | 0.869 137.73
3-3 -[3.0(0.50)+5.0(0.30))/8 | 0.869 -120.06
4-4 -[2.5(0.30)+5.5(0.20))/8 | 0.869 -106.74
5-5a10-10 -0.20 0.869 10384
11-11 -0.20 0.907 10465

Tabla 3.27 Presiones de diseiio por eje (Muros C y D).

4. Cubierta

Segun la Tabla 3.20 (b), paray = 5.71° < 10°, cubiertas de barlovento y sotavento, y

715 _ 0.094 < 0.5, los coeficientes de presion exterior, Cpe, son:

80

oo

Cpe =-09,-04  (0.0-7.5m)

=-0.5,0.0 (7.5 15.0 m)
=-0.3,0.1 (15.0 —22.5 m)
=-02,0.2 (22.5 — 80.0 m)

Los factores Ka son iguales a 0.8 (segiin la Tabla 3.21) ya que las areas tributarias
correspondientes son mayores que 100 m2; 241.2 m2 para los marcos intermedios (ejes 2-2
a 10-10) y 120.6 m2 para los marcos extremos (ejes 1-1 y 11-11), como se muestra en la

Figura 3.31 (c).
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Con los valores anteriores, y con K;=1.0 para todos los ejes, las presiones de disefio para la

cubierta, en el sentido de los 80 m, son:

Eje L % P :(:gf;q;j o
1 0.9 0.8 162,09
0.4 0.8 -119.43
5.3 [3.5(0.9)+4.5(0.5))8 | 0.8 142,90
-[3.5(0.4)+4.5(0.0))8 | 0.8 -100.24
5 5 -[3.0(0.5)+5.0(0.3))8 | 0.8 117.30
-[3.0(0.0)-5.000.1)y)8 | 08 79.98
s -[2.5(0.3)+5.5(0.2))8 | 0.8 105.04
[2.5(0.1)+5.5(0.2)y)8 | 0.8 70.91
P 0.2 0.8 1102.37
0.2 0.8 68.25

Tabla 3.28 Presiones de disefio por eje para Cubierta.

Como puede observarse en la tabla anterior, se tienen dos combinaciones para cada uno de
los ejes, por tanto, el disefiador tendrd que verificar cudl de ellas es la mas desfavorable
para el disefio de la cubierta de la estructura principal ante la accion del viento en la

direccion paralela a las generatrices.

Las presiones de disefio para la estructura principal cuando el viento actua en la direccion

paralela a las generatrices se muestran en las Figura 3.33 (a) y (b).

NOTA:
Las presiones de la cubierta asociadas al viento paralelo a las generatrices, se transfieren a
los marcos a través de las viguetas, por lo que los contraventeos solo resistiran las presiones

laterales.
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Fig. 3.33 (a) Presiones de disefio cuando el viento es Paralelo a las generatrices.
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Fig. 3.33 (b) Presiones de diseiio cuando el viento es Paralelo a las generatrices.

6) Comentarios.

Es importante sefialar que en este ejemplo se calcularon las presiones de disefio para
cuando el viento incide de manera perpendicular y paralela a las generatrices de la nave
industrial, independientemente una de otra. No obstante, para estas direcciones solo se
estudié un sentido, por lo que el disefiador deberd prever si es necesario o no calcular las
presiones correspondientes al sentido contrario. Adicionalmente debera considerarse el caso

en que la puerta de la nave se encuentre cerrada.

Lo anterior debe llevarse a cabo para poder seleccionar, de entre las situaciones
mencionadas, la condicion de carga mas desfavorable y asi disefiar adecuadamente cada

elemento estructural.
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3.13.12 Analisis dinamico de viento.

El andlisis dindmico se emplea para evaluar la accion resultante de la interaccion dinamica
entre el flujo del viento y las estructuras pertenecientes a los Tipos 2 y 3, definidos en el
inciso 3.13.4. Las fuerzas y presiones actuantes sobre algunas de las partes o subsistemas,

como tramos de muros o cubiertas, deben determinarse mediante el analisis estatico.

El procedimiento de analisis dinamico, se aplicard para calcular las cargas equivalentes por
viento que actian sobre las estructuras sensibles a los efectos dindmicos producidos por la

turbulencia del viento; dichas estructuras tienen un comportamiento elastico lineal.

En la Figura 3.34 se presenta un diagrama de flujo de este procedimiento. (Ref. 10)

Si el periodo de la estructura es mayor que cinco segundos, este procedimiento no es
aplicable y debera consultarse a un experto en la materia. En particular, este método debera
emplearse en el disefio de las estructuras que cumplan con alguna de las siguientes

condiciones: (Ref. 10)

* La relacion H/D > 5, en donde H es la altura de la construccién y D la dimension minima

de la base, ambas en m.

* El periodo fundamental de la estructura es mayor que un segundo y menor o igual que

cinco segundos.

En este tema solo se abarcard hasta este punto debido a que realizar un Analisis Dindmico
de Viento es un tema especial de Ingenieria y se sale de los alcances de esta Tesis para
nivel licenciatura. Si se requiere mas informacion sobre este tema se recomienda leer las

Referencias 3 y 10.
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221

REFERENCIAS

. Meli Piralla, Roberto, Disernio Estructural, Edit. Limusa, Segunda edicion, 2008.

. Baza, Enrique y Meli Piralla, Roberto, Diserio Sismico de Edificios, Edit. Limusa,
20009.

. De Buen, Oscar, Apuntes de Diseiio Estructural, Departamento de Estructuras,

Facultad de Ingenieria, UNAM, 1987.

. Amold, Christopher y Reitherman, Robert, Configuracion y Diserio Sismico de
Edificios, Edit. Limusa, Primera Edicion, 1987.

. Wakabayashi, Minoru y Martinez Romero, Enrique, Diserio de Estructuras

Sismorresistentes, Edit. McGraw Hill, 1988.

. Rosenblueth, Emilio, Diserio de Estructuras Resistentes a Sismos, IMCYC, A.C.,

1982.

. Tinoco Morales, Victor M., Empleo de Elementos Prefabricados en la Industria de
la Construccion, Tesis Profesional, Universidad Villa Rica, Boca del Rio, Ver.,

2004.



222

8. G. G., Schierle, Architectural Structures Excerpts, University of Southern Carolina,
2003.

9. Manual de Disefio de Obras Civiles, Diserio por Sismo, CFE, México, D.F. 1993.

10. Manual de Disefio de Obras Civiles, Diserio por Viento, CFE, México, D.F. 2008.

11. W. M. C. M‘Kenzie, Desing of Structural Elements, Edit. Grave Macmillan, 2004.

12. Apuntes Personales del Ingeniero Jorge A. Miranda Moreno, 1998.

13. Herrejon de la T., Luis, Estructuras Maritimas, Edit. Limusa, Primera Reimpresion,

1982.



223

BIBLIOGRAFIA

Arnold, Christopher y Reitherman, Robert, Configuracion y Diseiio Sismico de

Edificios, Edit. Limusa, Primera Edicion, 1987.

Bazéan, Enrique y Meli Piralla, Roberto, Diserio Sismico de Edificios, Edit. Limusa,
20009.

De Buen, Oscar, Apuntes de Diserio Estructural, Departamento de Estructuras, Facultad

de Ingenieria, UNAM, 1987.

G. G., Schierle, Architectural Structures Excerpts, University of Southern Carolina,

2003.

Gonzalez Cuevas, Oscar M., Analisis Estructural, Edit. Limusa, 2008.

Gonzalez Cuevas, Oscar M. y Robles Fernandez Francisco, Aspectos fundamentales del

concreto reforzado, Edit. Limusa, 2009.

Malcolm Millais, Building Structures, Taylor & Francis Group 2005, London.

Manual de Diseno de Obras Civiles, Diserio por Sismo, CFE, México, D.F. 1993 y
2008.



224

Manual de Disefio de Obras Civiles, Diserio por Viento, CFE, México, D.F. 2008.
Meli Piralla, Roberto, Diserio Estructural, Edit. Limusa, Segunda edicién, 2008.

Rosenblueth, Emilio, Disesio de Estructuras Resistentes a Sismos, IMCYC, A.C., 1982.

Rubinstein, Moshe F., Matrix Computer Analysis of Structures, Prentice-Hall, Inc.

1996, Englewood Cliffs, New Jersey.

Tinoco Morales, Victor M., Empleo de Elementos Prefabricados en la Industria de la

Construccion, Tesis Profesional, Universidad Villa Rica, Boca del Rio, Ver., 2004.

Wakabayashi, Minoru y Martinez Romero, Enrique, Diseio de FEstructuras

Sismorresistentes, Edit. McGraw Hill, 1988.

W. F. Chen y E. M. Lui, Principles of Structural Desing, Taylor & Francis Group 2006,
Broken Sound Parkway NW.

W. M. C. M°Kenzie, Desing of Structural Elements, Edit. Grave Macmillan, 2004.



	Portada

	Índice

	Introducción

	Capítulo 1. Introducción al Diseño Estructural

	Capítulo 2. Criterios de Estructuración
	Capítulo 3. Solicitaciones (Acciones) y Respuestas Estructurales 
	Referencias

	Bibliografía


