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que tenga la estructura ante las distintas solicitaciones. Debe mencionarse que
edificios que tuvieron grandes complicaciones en sus formas estructurales llegaron
a colapsar, pese a que en su disefio se utilizaron programas refinados de analisis
estructural, a diferencia de otros edificios cuya estructura era sencilla y que fueron
analizados mediante procesos aproximados de calculo.

3.- Distinguir cuadndo los efectos de una cierta deformacién repercuten significativa-
mente sobre los esfuerzos.

4.- Saber interpretar los resultados del andlisis estructural. Cabe mencionar que ha
veces ha ocurrido fuertes fallas estructurales en las edificaciones de concreto ar-
mado {por ejemplo, en los colegios, tanque elevado de agua y en la zona techada de
la tribuna del estadio de Nasca, ante el sismo de 1996}, porque el ingeniero cons-
tructor y el inspector mal interpretaron los planos estructurales, por su falta de
conocimiento acerca de cémo se comportaban esas edificaciones ante los sismos.

5.- Analizar estructuras planas. Para esto se dardn a conocer varios métodos:

—  Métodos aproximados: Portal y Voladizo (con fines de predimensionamiento).
Muto y Ozawa (para el diseno de edificios bajos).

—  Métodos “exactos” Cross (proceso manual de calcuio).
Método Directo de Rigidez (proceso matricial).

Los métodos del Portal y Voladizo sélo proporcionan una estimacion de los esfuerzos en
las barras de los pérticos sujetos a cargas laterales; aun asi, el método del Portal fue
empleado para el disefio de uno de los edificios mas altos del mundo: el “Empire State”,
construido el ano 1930 en Nueva York, que hasta la fecha a podido resistir fuertes vientos,
sismos leves e incluso el choque de un bombardero B-25 (el afo 1945) contra el piso 79.

Los métodos de Muto y Ozawa, este (ltimo empleado para solucionar pérticos mixtos
compuestos por vigas, columnas y muros de concreto armado o de albanileria estructural,
contemplan en cierto grado las deformaciones por flexién y por corte de las barras, propor-
cionando tanto los desplazamientos como los esfuerzos cuando los porticos se ven sujetos
a carga lateral; puesto que en ambos métodos no se consideran las deformaciones por
carga axial que tienen las barras, sus resuitados sélo deben ser empleados para el disefio
de edificios convencionales de hasta 10 pisos.

El método de Cross puede tener el mismo grado de aproximacién que el Método Directo de
Rigidez, para lo cual, habria que contemplar todas ias deformaciones que tienen las barras
en su plano: flexidn, corte y axial; sin embargo, este procedimiento de calculo manual
resulta muy tedioso de aplicar en pérticos elevados, por lo que en este libro sélo se le
empleard para solucionar estructuras pequenas.

Por otra parte, el Método Directo de Rigidez es muy laborioso de aplicar manualmente,
incluso en estructuras pequenas, por 1o que mas bien se le usara computacionalmente.
Para este fin, se proporciona una version de demostracién del programa de cémputo
“EDIFICIO”, el cual permite resolver edificios compuestos por porticos planos conectados
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En el andlisis estructural de las obras civiles no existen métodos exactos de solucién, ni
siquiera los programas de computo mas sofisticados, basados en la técnica de Elementos
Finitos, proporcionan resultados “exactos”; esto se debe a que existen una serie de incertidum-
bres que se presentan no sélo en la solicitacion, sino también en el modelaje estructural.

Por ejemplo, en el caso del terremoto de México (1985), también en el de Kobe-Japén
(1995), las fuerzas sismicas sobrepasaron las cargas reglamentarias, produciéndose el
colapso de muchas edificaciones, por lo cual, hubo que modificar los cddigos respectivos.
Asimismo, en los edificios de concreto armado no se acostumbra contemplar los efectos
del proceso constructivo, sin embargo, es muy distinto (especialmente en los edificios
altos) aplicar las cargas de peso propio de una sola vez sabre el edificio ya construido que
colocarlas paulatinamente conforme el edificio va construyéndose.

En cuanto al modelaje estructural, generalmente se obvian los problemas de interaccion
tabique-pdrtico, losa-viga y suelo-estructura, empleando (respectivamente) sistemas
aporticados con panos libres de tabiques, vigas de seccién rectangular y elementos vertica-
les (columnas, placas, muros de albaiileria, etc.) empotrados en su base; algunas veces,
estas simplificaciones conducen a resultados que estan fuera de la realidad. También, es
costumbre utilizar un sélo médulo de elasticidad para todo el edificio (que en realidad puede
variar de una barra a otra o incluso dentro de la misma barra), despreciar las microfisuras
(que en los elementos de concreto armado podrian modificar sustancialmente al momento
de inercia de la seccion transversal), despreciar los cambios bruscos de la seccién trans-
versal de las barras en ia zona de los nudos, etc.

Por todas fas incertidumbres sefaladas y otras que seria muy largo numerarlas, es que en
este libro se trata de dar énfasis a ciertos aspectos, con el afan de mejorar el comporta-
miento estructural de los edificios. Por lo que nuestro objetivo es que el lector adquiera los
suficientes conocimientos que le permitan:

1.- Modelar o idealizar matematicamente a las estructuras, tratando de representarlas
de la manera mas real posible. Esto es algo que se ird describiendo paulatinamente,
a través de los ejemplos que se aborden en este libro.

2.- Estructurar edificios. De una adecuada estructuracién que se proporcione a los
edificios, buscando principalmente la sencillez a fin de comprender cémo se trans-
miten las cargas de un elemento estructural a otro, dependeré el comportamiento
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por diafragmas rigidos (losas del techo), cuya teoria se describe en los capitulos 8 y 9 del
libro; adicionalmente, se proporcionan otros programas que permiten:

a.- Dibujar la envolvente de momento flector en vigas (VIGA1);

b.- Calcular la rigidez al giro, el factor de transporte y los momentos de empotramiento
en barras de seccién variable (KFU);

c.- Reproducir en forma aproximada los efectos del proceso constructivo (PROCONST);

d.- Determinar el momento de inercia y el &rea de una seccién transversal compuesta
por una serie de rectangulos (INERCIA);

e.- Resolver parrillas sujetas a cargas perpendiculares a su plano (PARRILLA); vy,
f.-  Solucionar armaduras planas compuestas por nudos articulados (ARMADURA).

Las teorias que emplean estos programas se encuentran descritas en los capitulos corres-
pondientes de este libro y los manuales de uso, asi como los ejemplos respectivos, apare-
cen en archivos de texto contenidos en un solo diskette.

Cabe resaltar que los procedimientos manuales de céalculo constituyen la base que nos
permite comprender y “sentir” el comportamiento de una estructura, asf por ejemplo, nos
obliga a tener una idea de la configuracién deformada que adoptara la estructuray los tipos
de deformacion que la gobiernan, es decir, estos procedimientos son métodos formativos
con los cuales tenemos que agudizar nuestro ingenic para simplificar el modelo estructural;
en cambio, estas simplificaciones no son necesarias con el procedimiento matricial, ya
que la computadora es la que “trabaja” aplicando “friamente” las matematicas sobre la
estructura completa.

Por la razdn descrita en el parrafo anterior, el autor considera que los alumnos del pre-grado
deben tener un amplio conocimiento de los procedimientos manuales y nociones generales
del procedimiento matricial, que les permitan usar los programas de coOmputo existentes, a
no ser que el alumno decida especializarse en el diseno estructural, en cuyo caso, en el
ltimo curso de la carrera, asi como en la maestria, debe ensefiarse con mayor profundidad
el procedimiento matricial.

Finalmente, cabe sefalar que esta publicacion esta basada en los apuntes de clase del
curso “"Anadlisis Estructural 2", dictado por el autor en la Facultad de Ciencias e Ingenieria
de la Pontificia Universidad Catdlica del Perq, y los problemas propuestos formaron parte
de los examenes y practicas de evaluacion académica en los Ultimos tres anos, por lo que
es a mis alumnos a quienes dedico este ejemplar.

Angel San Bartolomé Ramos
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METRADO DE

CARGAS VERTICALES

El metrado de cargas es una técnica con la cual se estiman las cargas actuantes sobre
los distintos elementos estructurales que componen al edificio. Este proceso es aproxi-
mado ya que por lo general se desprecian los efectos hiperestaticos producidos por los
momentos flectores, salvo que estos sean muy importantes.

Como regla general, al metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un
elemento sobre otro; por ejemplo (ver la Fig. 1.1), las cargas existentes en un nivel se
transmiten a través de la losa del techo hacia las vigas (o muros) que la soportan, luego,
estas vigas al apoyar sobre las columnas, le transfieren su carga; posteriormente, las
columnas transmiten la carga hacia sus elementos de apoyo que son las zapatas; final-
mente, las cargas pasan a actuar sobre el suelo de cimentacidn.

Fig. 1.1. Transmisién de las

Cargas Verticales.
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1.1. Tipos de Carga

Antes de proceder con un ejemplo que ilustre el metrado de cargas verticales en los
edificios, se indicara los tipos de cargas que suelen actuar en estas construcciones.

1.1. Tipos de Carga

En general, las cargas {o solicitaciones) que pueden actuar en un edificio clasifican en los
siguientes tipos: Cargas Estaticas, Cargas Dindmicas y Otras Solicitaciones. Estas car-
gas se definen de la siguiente manera:

1.-

CARGAS ESTATICAS. Son aquellas que se aplican lentamente sobre la estructura, lo
cual hace que se originen esfuerzos y deformaciones que alcanzan sus valores
maximos en conjunto con la carga maxima. Practicamente, estas solicitaciones no
producen vibraciones en la estructura, y a su vez clasifican en:

Cargas Permanentes o Muertas. Son cargas gravitacionales que actian durante la
vida Util de la estructura, como por ejemplo: el peso propio de la estructura y el peso
de los elementos anadidos a la estructura (acabados, tabiques, maquinarias para
ascensores y cualquier otro dispositivo de servicio que quede fijo en la estructura).
Carga Viva o Sobrecarga. Son cargas gravitacionales de caracter movible, que po-
drian actuar en forma esporadica sobre los ambientes del edificio. Entre estas soli-
citaciones se tiene: al peso de los ocupantes, muebles, nieve, agua, equipos
removibles, puente grua, etc. Las magnitudes de estas cargas dependen del uso al
cual se destinen los ambientes.

CARGAS DINAMICAS. Son aquellas cuya magnitud, direccién y sentido varfan rapida-
mente con el tiempo, por lo que los esfuerzos y desplazamientos que originan sobre
la estructura, también cambian con el tiempo; cabe indicar que el instante en que
ocurre la maxima respuesta estructural, no necesariamente coincide con el de la
maxima solicitacion (Fig. 1.2). Estas cargas clasifican en:

Vibraciones Causadas por Maquinarias. Cuando las maquinas vibratorias no han sido
aisladas de la estructura principal, sus vibraciones pueden afectar tanto a la estruc-
tura que las soporta como a las estructuras vecinas. '

Viento. El viento es un fluido en movimiento; sin embargo, para simplificar el disefio,
se supone que actlia como una carga estatica sobre las estructuras convenciona-
les, pero, para estructuras muy flexibles (puentes colgantes, chimeneas, etc.) es
necesario verificar que su periodo natural de vibrar no coincida con el de las rafa-
gas de viento, de lo contrario, podria ocurrir la resonancia de la estructura.
Sismos. Las ondas sismicas generan aceleraciones en las masas de la estructuray
por io tanto, fuerzas de inercia que varian a lo largo del tiempo; sin embargo, las
estructuras convencionales pueden ser analizadas empleando cargas estaticas equi-
valentes a las producidas por el sismo.

Cargas Impulsivas. Son aquellas que tienen corta duracion (dt), por ejemplo: las ex-
plosiones, ver la Fig. 1.2. Después que esta solicitacién culmina, se produce el
movimiento en vibracion libre de la estructura.



4 1.2. Norma de Cargas E-020

1- ALIGERADOS

Cuando los techos aligerados tienen las medidas tradicionales indicadas en la Fig.1.3, y
cuando se emplea bloques huecos de arcilla (30x30 cm), puede utilizarse las siguientes
cargas de peso propio, expresadas en kilogramos por metro cuadrado de érea en planta:

t(cm) w(kg/m?) N { - 40cm o
17 280 Y "
20 300 i !
25 350 *
30 420 - vigueta
35 475 Fig. 1.3. Aligerado Tradicional.

En cambio, si se utilizara bloques tubulares de concreto vibrado, o si el espesor de la losa
superior o del nervio de la vigueta cambiasen con relacion a los empleados en el aligerado
tradicional, el peso propio debera obtenerse empleando las cargas unitarias {en kg/m3)
especificadas en {a Norma E-020.

il.- ACABADOS y COBERTURAS

Las siguientes cargas de peso propio (para acabados y coberturas convencionales) se
proporcionan en kilogramos por metro cuadrado de area en planta.

Acabados {con falso piso): 20 kg / m? por centimetro de espesor {usualmente 5 cm)
H . 2 T
Cobertura con Teja Artesanal: 160 kg/m . PASTELERO
Pastelero asentado con barro: 100 kg / m? - ':~3.\E_nj e
! - :.—L; -

Pilancha de asbesto-cemento: 2.5 kg / m?2 por milimetro de espesor

lil.- MUROS DE ALBANILERIA

Para los muros estructurales y tabiques
construidos con ladrillos de arcilla o silico-
calcéareos, puede emplearse las siguien-
tes cargas de peso propio, expresadasen - €

kilogramos por metro cuadrado de 4rea | LADRILLO
del muro por centimetro de espesor del  perforado
muro, incluyendo el tarrajeo: —

LADRILLO .~ |
“pandereta !

~

- Fig. 1.4

Unidades Sélidas o con pocos huecos {para muros portantes): 19kg/{m2xcm)

Unidades Huecas Tubulares (Pandereta, para tabiques, Fig. 1.4): 14 kg/(m2xcm)
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Cargas Impulsivas.

3.- OTRAS SOLICITACIONES. Aparte de las cargas descritas existen otras solicitaciones
gue pueden comprometer a la estructura y que, por lo tanto, deben contemplarse
en el disefio. Ejemplo de estas solicitaciones son: el asentamiento de los apoyos, el
cambio uniforme o diferencial de temperatura, los empujes de tierra, el deslizamien-
to del suelo, las tensiones residuales, los preesfuerzos, el fuego, las subpresiones
de agua, las contracciones por secado del concreto, etc.

La intencién de este libro es analizar los edificios sujetos a solicitaciones convenciona-
les, basicamente a cargas estaticas (incluso los efectos sismicos se tratardn como car-
gas estéticas equivalentes), por lo que de presentarse casos fuera de lo comun, el lector
deberd recurrir a libros y normas especializadas.

1.2. Norma de Cargas E-020

En la Norma Peruana de Cargas E-020 se especifica las cargas estaticas minimas que se
deben adoptar para el disefio estructural; asimismo, se proporciona las cargas estaticas
equivalentes producidas por el viento, mientras que més bien las cargas sismicas se
especifican en las Normas de Disefio Sismo-resistente (E-O30). Esas cargas se denomi-
nan “cargas de servicio” porque son las que realmente actdan en el edificio, sin producirle
fallas o fisuras visibles, a diferencia de las “cargas dltimas” que son cargas ficticias obte-
nidas al ampilificar por ciertos factores a las “cargas de servicio”, con el objeto de disenar
en condicién de “rotura” a los distintos elementos estructurales.

El propdsito de este acdpite es complementar la Norma E-020, agregando algunas car-
gas de uso comun que figuraban en la Norma “Cargas” del Reglamento anterior, asi como
aclarar algunos conceptos de la Norma vigente.

Cabe también mencionar que en nuestro pais las cargas sismicas predominan sobre las
causadas por el viento, salvo que la estructura sea muy liviana (por ejemplo, con techo
metalico y cobertura con planchas de asbesto-cemento, calaminas, etc.), o que el edifi-
cio esté ubicado en una zona de baja sismicidad, pero con fuertes vientos (por ejemplo,
en la selva); por lo que siendo el objetivo de este libro analizar los casos convencionales,
no se tratara los efectos causados por el viento.
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Cabe destacar que en la Norma E-020 se proporciona unas cargas equivalentes de peso
propio (en kilogramos por metro cuadrado de 4rea en planta) para los casos en que no se
conozca la distribucién de los tabiques { “tabiqueria mévil”) en los ambientes del edificio,
generalmente, esto ocurre en los edificios destinados a oficinas.

Para hacer uso de la Tabla 2.3 que proporciona la Norma, debe conocerse el tipo de
tabique que se va a emplear y su peso por metro lineal. Por ejemplo, para un tabique de
albafileria con 15 cm de espesor {incluyendo tarrajeoc en ambas caras), construido con
ladrillo pandereta, con 2.4 m de altura, se tendria: w = 14 x 15 x 2.4 = 504 kg / m.
Luego, ingresando a la Tabla 2.3 de la Norma E-020, se obtiene una carga equivalente
iguala 210 kg / m? de area en planta, que debera agregarse al peso propio y acabados
de la losa del piso correspondiente.

TABLA 2.3 DE LA NORMA E-020
Peso del Tabique (kg / m) Carga Equivalente (kg / m?)
74 0 menos 30
75 a 149 60
150 a 249 90
250 a 399 150
400 a 549 210
550 a 699 270
700 a 849 330
850 a 1000 390
IV.-SOBRECARGA (s/c)

A continuacion se muestra algunas de las sobrecargas especificadas en la Norma E-020
en su Tabla 3.2.1. Estas cargas estan repartidas por metro cuadrado de area en planta.

TABLA 3.2.1 DE LA NORMA E-020
uso AMBIENTE S/C (kg / m?)

Bibliotecas (%} Salade Lectura 300
Sala de Almacenaje 750
Escuelas (% Aulas y Laboratorios 300
Talleres 350
Hospitales (%) Cuartos 200
Sala de Operacidn y Laboratorios 300
Oficinas (¥ Ambientes Comunes 250
Sala de Archivos 500
* Corredores y Escaleras 400
Viviendas (incluye corredores y escaleras) 200
Azoteas Planas (no utilizabie) 100

Banos: emplear la sobrecarga promedio de las areas vecinas
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V.- REDUCCION DE SOBRECARGA (s/c)

Debido a la poca probabilidad de que todos los ambientes de un edificio (especialmente
cuando éste es elevado) estén 100% sobrecargados, la Norma E-020 permite reducir las
sobrecargas de disefio, con las siguientes excepciones:

1.- Para el disefio de la losa correspondiente a la azotea se trabajard con el 100 % de
sobrecarga; sin embargo, la sobrecarga puede reducirse {Tabla 4.2.1 de la Norma})
para disenar las vigas que pertenecen a ese nivel.

2.- Para el disefio de los elementos horizontales (losa, vigas, etc.) que se usen para
soportar bibliotecas, archivos, vehiculos, almacenamientos o similares, se trabaja-
ré con el 100% de s/c; mientras que para estos casos, la reduccién maxima permi-
tida para el disefio de los elementos verticales (muros, columnas, etc.) es 20%.

3.- Parael disefio por punzonamiento de las losas planas sin vigas (“Flat Slab”, Fig. 5.3)
en su zona de contacto con las columnas, se utilizara el 100% de sobrecarga.
a.- Porcentaje de Sobrecarga en los Elementos Horizontales (Losas, Vigas)

Para el disefio de los elementos horizontales, la sobrecarga indicada en la Tabla 3.2.1 de
la Norma podra reducirse multiplicandola por los factores mostrados en la Tabla 4.2.1.

TABLA 4.2.1 DE LA NORMA E-020
Zona Contribuyente Relacién: Carga Viva/Carga Muerta
(m2) 0.625 o menos 1 2 0 mas
14.9 o menos 1.00 1.00 1.00
15 a 29.9 0.80 0.85 0.85
30 a 44.9 0.60 0.70 0.75
45 a 59.9 0.50 0.60 0.70
60 0 mas 0.40 0.55 065

La “Zona Contribuyente” {en metros cuadrados), se calcula de la siguiente manera:

1.- Para el disefio de las losas (sélidas o aligeradas) armadas en uno o dos sentidos,
apoyadas en vigas, se adopta: %2 L2 ; donde “L” es el lado de menor longitud
correspondiente al ambiente en anélisis.

2.- Para el disefio de las losas sin vigas (“Flat Slab”, Fig. 5.3), se adopta la mitad del
area del ambiente.

3.- Para el diseno de vigas, se adopta el drea de la losa que es soportada por la viga en
andlisis. El calculo de esa zona de influencia se vera en detalle en el acapite 1.6.
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b.- Porcentaje de Sobrecarga en los Elementos Verticales (Muros, Columnas)

En la Norma E-020 se especifica que la sobrecarga existente en la azotea no debe redu-
cirse, mientras que en el penultimo piso la reduccién es 15% y 5% adicional por cada
piso sucesivo. Como maximo se permite una reduccion de la sobrecarga existente en el
piso igual a 50%, mientras que la maxima reduccién de sobrecarga es 20% cuando el
ambiente esta destinado a biblioteca, almacenaje, archivos, estacionamiento o similar.

Esta especificacion de la Norma se interpreta como unos coeficientes que multiplican a
la sobrecarga existente en el drea de influencia en cada nivel del edificio, correspondiente
al elemento estructural vertical en analisis, no a la sobrecarga axial acumulada en los
entrepisos. Estos coeficientes, para un edificio de “N” niveles, son:

NIVEL AMBIENTE AMBIENTE ESPECIAL
CONVENCIONAL (biblioteca, archivos, etc.)

N 1.00 1.00
N-1 0.85 0.85
N-2 0.80 0.80
N-3 0.75 0.80
N-7 0.55 0.80
N-8 0.50 0.80
0.50 0.80
1 0.50 0.80

V1.- PESOS UNITARIOS

En el Anexo 1 de la Norma E-020 se especifica los pesos unitarios {kg/m3) de diversos

materiales, pero, en este libro se muestra tan solo algunos valores de uso comdn:

MATERIAL y(kg/m3) y(kg/m3)
ALBANILERIA Adobe 1600 Ladrillo Sélido 1800
Ladritlo Hueco 1350

CONCRETO Armado 2400 Simple 2300
MADERAS Dura Seca 700 Dura Himeda 1000
ENLUCIDOS Cemento 2000 Yeso 1000
vaQuibos Agua 1000 Petréleo 870
METALES Acero 7850 Aluminio 2750
Plomo 11400 Mercurio 13600

OTROS Marmol 2700 Bloque de Vidrio 1000
Locetas 2400 Vidrio 2500

Cemento 1450 Papel 1000

Tierra 1600 Arena Seca 1600

Piedra Pomez 700 Hielo 920
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1.3. Caracteristicas del Ejemplo

En las Figs. 1.5 a 1.9 se muestran las plantas asi como los cortes respectivos de un
edificio destinado a oficinas. Cabe indicar que las vistas en planta deben mirarse de
abajo hacia arriba y de derecha a izquierda, tal como lo sefalan los cortes XX y YY,
respectivamente.

Este

edificio consta de dos pisos tipicos con una escalera techada a la altura de la tapa

del tanque de agua, y su estructura estd compuesta por pérticos de concreto armado.
Por otro lado, se ha elegido un edificio muy sencillo {(hipotético), pero, con los problemas
que suelen presentarse en los edificios reales, tales como la presencia de:

Escalera, cisterna y tanque de agua.

Tabiques, alféizar de ventanas y parapetos de albanileria.

Losas aligeradas unidireccionales y armadas en dos sentidos (Fig. 1.7).

Tabiques dirigidos en el sentido ortogonal a las viguetas del aligerado {(Recepcion).
Placa y viga apoyada sobre otra viga (eje 2).

Las dimensiones de los elementos son las S}',guientes:

(")

Losa Aligerada Unidireccional: espesor =t = 20 cm.

Acabados: espesor =t = 5cm.

Losa Maciza correspondiente al techo de la escalera y tapa del tanque: t = 15 cm.
Columnas: 30 x 30 cm; excepto las columnas del eje D {30 x 60 cm).

Vigas: ancho x peralte (*) = 30 x 40 cm; excepto: la viga del eje D (30 x 60 cm), las del
techo de la escalera (15 x 40 cm) vy las caras laterales del tanque (15 x 170 cm).
Placa del eje 2: espesor = t = 15 cm, con ensanches en los extremos de 30x30 cm.
Escalera: espesor de lagarganta = t = 12 cm; espesor del descanso =t = 20 cm.
Tanque de Agua y Cisterna: espesor de las caras laterales, tapaybase =t = 15 cm.
Tabiques, Parapetos y Alféizar de Albanfileria, construidos con ladrillo pandereta:
espesor =t = 15 cm, incluyendo tarrajeos en las dos caras.

Parapetos y Alféizar de Ventanas: altura = h = 0.95 m (incluye una viga de amarre
de 15 x 10 cm); excepto en los bafios (h = 2.00 m, ver la Fig. 1.8).

Altura piso a techo de los pisos tipicos: h = 2.65 m (sin acabados: h = 2.70 m).

Il

£Es una regla estructural proporcionar la seccion transversal de las vigas especificando
primero su ancho (b) y luego su peralte (d) en el sentido de la flexion: b x d.

La nomenclatura empleada es la siguiente:

Nota:

D = carga permanente o carga muerta (Dead Load)
L sobrecarga o carga viva {Live Load)
NPT nivel del piso terminado

I

La carga permanente debe desdoblarse de la sobrecarga debido a que los factores de
seguridad que se emplean en cada caso son diferentes, asirmismo, esto se hace porque
la sobrecarga puede actuar en forma alternada sobre los ambientes del edificio, a dife-
rencia de la carga permanente que es fija.
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Las cargas unitarias utilizadas en el metrado se muestran en la Tabla 1.1.

y (concreto armado)
Y (agua)

Aligerado (t = 20 cm)

Losa maciza: 2400 x 0.15

Acabados: 20x5

Tabiqueria mévil en la zona de Oficinas

Sobrecargas: Oficinas y Bafos (S.H.)
Hall y Escalera
Azotea plana
Columnas: 30x60cm: 2400 x 0.30 x 0.60

30x30cm: 2400 x 0.30 x 0.30
15x15cm: 2400x0.15x0.15

Placa: 2400x (2x 0.3x0.3 + 0.15x1.0)
30x60cm: 2400x0.30x0.6
30x40cm: 2400x0.30x 0.4
15x40cm: 2400x0.15x0.4

15x170cm: 2400 x0.15x 1.7
15x 10 cm: 2400 x 0.15x 0.1

Vigas:

Albafileria (pandereta): 14x15

Parapetos y h=095m: 210x0.85 + 36

Alféizar: h=200m: 210x1.90 + 36

Tabiques: h=27m 210x2.7
h=25m 210x2.5
h=23m 210x2.3

Escalera: Tramo inclinado

Descanso

(acapite 1.8)

TABLA 1.1. CARGAS UNITARIAS

2400 kg/m?
1000 kg/m?

300 kg/m?
360 kg/m?

100 kg/m?
100 kg/m?

250 kg/m?
400 kg/m?
100 kg/m?

432 kg/m (eje D)
216 kg/m
54 kg/m (arriostra parapetos)

792 kg/m (eje 2)

432 kg/m (eje D)

288 kg/m

144 kg/m

612 kg/m

36 kg/m (arriostra parapetos)

210 kg/m? de pared

215 kg/m
435 kg/m (en S.H))

567 kg/m (en Recepcion)
525 kg/m (en ejes 1 y C)
483 kg/m (en eje D)

636 kg/m?
580 kg/m?
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Fig. 1.7.
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Fig. 1.9. Corte Y-Y.
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1.4. Aligerados Unidireccionales
Consideraciones:

a.- Ladireccidn de armado (sentido en cual estan dirigidas las viguetas) se muestran
con flechas en las plantas del edificio (Figs. 1.5y 1.6).

b.- Tal como se observa en la Fig. 1.3, las viguetas se repiten modularmente cada 40
centimetros, por lo que el metrado de cargas se realiza para una vigueta tipica del
tramo correspondiente, tomando franjas tributarias de ancho 0.4 m.

c.- Las vigas funcionan como apoyos simples del aligerado, mientras que la placa del
eje 2 (tramo B-C) empotra al aligerado por ser mucho mas rigida que las viguetas
(ver el acapite 2.6.1).

d.- Las cargas repartidas {w) se proporcionan en kg/m, mientras que la concentrada (P)
en kg. El tabique ubicado en la zona de Recepcién (tramo B-C, NPT + 2.90), origina
una carga concentrada sobre la vigueta.

Tramo A-B
OO LTI IO T wh =100 x 0.4 = 40

IO T IIIIITIT wD = 400 x 0.4 = 160

>

4 ~3.30m S

(1 (3}
AZOTEA (NPT + 5.80) Tramo B-C

Segundo Nivel O AINTOTOIOIIIIITOII D wh = 40 kg/m
OTTILITL AT wD = 160 kg/m

En todos los tramos: N TR

0 ~315m L
Peso Propio = 300kg/m? ! (42)
Acabados = 100 kg/m? M

Tramo C-D

T T T O T O I wlk = 40

D =400 kg/mz (CLITITITITOT I AT I OIOTID. wD = 160
- 2 A N
L 100kg/m & 3.30m WX 330m &
,7%,,,,,, , Al - Bt 7{{
) (2 3)
Tramo 2-3

CIITOTILTTCTTITOTD wlk = 40

TTITIITOTTTERHA TN wD = 160
~ 130m
(B) ©)
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1.5. Losas Armadas en Dos Sentidos y Tanque de Agua

PRIMER NIVEL (NPT + 2.90)

Tramo A-B:

Peso Propio = 300kg/m? IO VUL TITIY who= 400 X 0.4 = 160
Acabados _ 100kg/m? ALLTEECTLLCCO T TTT TTLETT wD = 400 x 0.4 = 160
————————————— JARY L
D = 400kg/m? 4w 830m ok
L = 400 kg/m? 1) (2)

PD = 567x 0.4 = 227 kg
Tramo B-C: , CLLOTO{ECTCLO T T wh = 250 x 0.4 = 100
D = ‘2128 tgjmz CTLITTLNY LD T T T 11 wD = 400 X 0.4 = 160
L = g/m TR
Tabique = 567 kg/m /\E\& 1. 07574, 3.15m P
(1) @
Tramo C-D:
Peso Propio = 300kg/m? COLLLLELLUTTEITLLLLLLLLL T Wl = 250 X 0.4 = 100
Acabados — 100kg/? LIITTITILLULT T wD = 500 X 0.4 = 200
Tab.Mévil = 100kg/m? A 2\ A
_____________ 4 330m 7 330m ¥
LD = 2‘5’8 ::gj;‘ 1) @) @)
UITTTITOLLLLLTITITOITITILL Wi = 250 x 0.4 = 100
Tramo 2-3: FEOTLEOITTLT UL wD = 400 x 0.4 = 160
D = 400 kg/m? AT A
L = 250 kg/m? S qzom j;\
(B) ©)

1.5. Losas Armadas en Dos Sentidos v Tanque de Agua

Las losas macizas armadas en dos sentidos sujetas a cargas perpendiculares a su pla-
no, expresadas en kg/m?, se analizan recurriendo a programas de Elementos Finitos o
empleando tablas que permiten obtener los momentos flectores, los mismos que varian
de acuerdo al grado de continuidad que tienen los extremos de la losa y también, con la
relacion de lados que tiene el ambiente techado.

La losa se asume que esta simplemente apoyada sobre las vigas (borde discontinuo},
pero, cuando colinda con otra losa (horizontal o verticalmente), se asume que ese borde
es continuo.

Cabe mencionar que las caras laterales del tanque (también de la cisterna) trabajan a
doble accién: por un lado estan sujetas a cargas perpendiculares a su plano producidas
por la presién del agua (y de la tierra en el caso de la cisterna}, que las hacen trabajar
como si fuesen losas, y, por otro lado, su peso propio y las cargas que provienen de la
tapa y base del tanque (cargas coplanares) las hacen trabajar como si fuesen vigas de
gran peralte (“viga pared”, ver el acépite 1.6.2).
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Peso Propio = 360 kg/m? ;z,o;z y continuo
Acabados = 100 kg/m? E S
__________________ | TAPADEL ¢}
wD = 460 kg/m? TECHO DE E TANQUE
ESCALERA E . apoyo
wlL = 100 kg/m? E‘\é simple  }
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b.-TANQUE DE AGUA & I N AW
N
B el T apoyos N
[ continuos N
peso propio = 2400x 0.15 = 360 kg/m? BASE  §
acabados = 100 kg/m? DEL
_______________________ TANQUE S
wD = 460 kg/m? g
' (2) - D ,
wL = pesode agua =yh = 1000 x 1 = 1000 kg/m? i “
(B8) ©

Caras Laterales del Tanque

La presiéon ortogonal del agua, actuante contra las caras laterales del tanque, adopta una

distribuciéon triangular, con un valor maximo igual a wL = yh =

1000 kg/m>.

Adicionalmente, estas caras laterales actiian como viga pared (ver el acapite 1.6.2).
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\ [+ } continuos S / \
N I3 ; N N
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J( - &x&jr//"\\\\\ﬁ I\ .
) © (B) (C)
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Otra manera mas conservadora de analizar al tangue de agua consiste en trabajar con
franjas de 1 m de ancho. En este caso, se supone que cada franja trabaja como una
barra {ancho = 1.00 m, peraite = 0.15 m) a flexién unidireccional. Los modelos corres-

pondientes se muestran en la Fig. 1.10.

HEOTOTITI U L T T IO T T L L wil = 100 kg/m
AT TR AT T IO O DT T T wh = 460 kg/m
\\_\ TECHO DE ESCALERA
3 ~ TANQUE |
Corte X-X é é
= =
= =
%mu TS| wi = 1000 kg/m
——IHHIHTE—=] wb = 460 kg/m
£\ wL=1000 kg/m <\
] |
(B8 ©
LTI O TOITTAA LT E - wil = 100 kg/m
N (LTI T wb = 460 kg/m
0.475m &
+ | )
=N TANQUE é
‘ =
1.075
m E\ —
%1 LI l'ﬂ'ﬂﬂu TEOTTIITT T E wL = 1000 kg/m
| == LI T TTE==] wD = 460 kg/m
43 wL=1000 kg/m A
(é) Corte Paralelo a Y-Y 3)

Fig. 1.10. Tanque de Agua Modelado a Través de un Sistema de Barras.
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1.6. Vigas

Las vigas son los elementos de apoyo de la losa (aligerada o maciza) y se encuentran
sujetas a las cargas que le transmiten la losa, asi como a las cargas que directamente
acttian sobre ella, tales como su peso propio, peso de tabiques, parapetos, etc.

Para obtener las cargas que provienen de la losa, puede seguirse tres procedimientos:

a.- Considerar el efecto hiperestatico de los momentos flectores que se desarrollan en
lalosa (M en laFig.1.11), para lo cual, habria que resolver previamente al aligerado.

w

Vigas de

apoyo L. C &
1) ) 3)
{ - b /

wL oM wL+ 2M wL . M

2 L L 2 L

Fig. 1.11. Aligerado Hiperestatico. Tramo C-D del Edificio en Estudio.

b.- Despreciar el efecto hiperestatico, suponiendo que cada tramo del aligerado se en-
cuentra biarticulado, lo que también equivale a subdividir el tramo en zonas de in-
fluencia (Fig. 1.12).

flIHﬂUI HlIHIHH[HHIHIIIHIHH H”l]ﬂ[l

vigasde A /ﬂ\ A

apoyo [SSN L &

PYe ) ) @ ) @

¥ g B

Zona de L L L L

Influencia . 2 . 2 . _ .2 2
xl]lr LLIEETTT ][HIUHIHH ﬂﬂﬂ|l[|l]]]l[lUJ|”””l‘

o m Fa owd
M J,}/J,2 @
| TWL

Fig. 1.12. Aligerado Isostético. Tramo C-D del Edificio en Estudio.
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c.- Estimar la zona de influencia para contemplar en forma aproximada el efecto
hiperestéatico del momento flector. En la Fig.1.13 se proporciona en forma exacta
las longitudes de influencia para el caso del aligerado B-C (empotrado en un extremo
y simplemente apoyado en el otro) correspondiente al edificio en estudio.

Zona de 3L |

51
.8 ! 8
Fig. 1.13. Influencia o .

. ; . ! W ‘
Aligerado Hiperestatico. AT . 1w 2
Tramo B-C Vigade / NI
(NPT + 5.80) del Edificio apoyo % 5
en Estudio. g wi T sV L

| L :
A T - T A
1) @

Cabe recordar que las viguetas de un aligerado se metran adoptando franjas modulares
de 0.4 m de ancho, por lo que de seguirse el primer procedimiento (solucién previa del
aligerado), la reaccidn en las vigas debe dividirse por 0.4, para de esta manera repartir la
reaccién por unidad de fongitud de viga. A esa reaccién, debera agregarse las cargas
que directamente acttian en la viga (peso propio, parapetos, etc.). En cambio, cuando se
trabaja con “Zonas de Influencia”, la carga existente en la losa (en kg/m?, producidas por
el peso propio, acabados, sobrecarga, etc.) se multiplica por la longitud de influencia,
para después agregar las cargas directas.

En caso existiese algun tabique sobre un aligerado unidireccional, la reaccién en los
apoyos (vigas) del aligerado deberé calcularse por separado y agregarse a las cargas
descritas en el parrafo anterior, tal como se ilustra enla Fig. 1.14, donde “w” es el peso
total del tabique (P) repartido por unidad de longitud horizontal del tabique (Lx).

Aligerado

O %<~

Y

NOTA:
Fig. 1.14. e Wb

wa e
L VLN Y OV vy L

Carga Producida

por un Tabique. Elevacién de la Viga del Eje A

) / |:] N D /‘2<—— WLY
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Por otro lado, debe mencionarse que el primer procedimiento (solucién previa de la losa)
no siempre conduce a la determinacidon exacta de las cargas actuantes en las vigas,
debido a que en el modelo estructural se asume que el aligerado esté simplemente apo-
yado sobre las vigas, o empotrado en las placas, mientras que realmente, por la rigidez
torsional que tienen las vigas, el apoyo es un semiempotramiento. Por consiguiente, para
fines practicos, es preferible aplicar el segundo o el tercer criterio (“Zona de Influencia”).

Adicionalmente, cabe indicar que las vi-
gas paralelas a la direccién de armado

del aligerado (ejes 1 0 2 en la Fig. 1.15) 1M Fig. 1.15. » (@ cCorte
absorben parte de la carga existente en - R

la losa, debido a que existe monolitismo \ | Aligerado ‘

al vaciarse ambos elementos al mismo 4 espesor =t 4t Pt

instante, por lo que la deformada del ali- & I <o
gerado no es cilindrica, salvo que esas ‘ |
vigas tengan el mismo peralte (t) que el f i ‘

de lalosa {“vigas chatas”). Para contem- - ! [
plar este efecto, se acostumbra utilizar
un ancho tributario igual a 4 t, paralas
vigas en mencion.

Retornando al edificio en estudio, en la Fig.1.16 se muestra las zonas de influencia (sin
contemplar los efectos hiperestaticos, segundo procedimiento) para las distintas vigas.

03
40m o4
03 T 7 (3)
1.0 1
15 | :
4 3 |
s
' 13.30
|
2.0 15 :
; .
: - |
0.3 ¥ : - 1 (2)
|
i 1.5 i
- ;
i v y
3.0 \ A ! 3.30
\ . \
N |
T ' 15 |
[ 10 -
PR I v ;
0.3 , S St o o EARU)
) 2.30m s 130 g 430m e
A (B) © (D)

Fig. 1.16. Zonas de Influencia para las Vigas del Primer y Segundo Nivel.
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Como ejemplo de metrado de cargas en vigas, se analizara la viga del eje 1. Las cargas
unitarias aparecen en la Tabla 1.1, y las zonas de influencias (o anchos tributarios) se
muestran en la Fig. 1.16.

VIGAS DEL EJE 1
SEGUNDO NIVEL (NPT+5.80, AZOTEA). Para los dos tramos (A-C y C-D), se tiene:

Carga Permanente

Cargas Directas: peso propio: 0.3x0.4x 2400 = 288 kg/m
parapeto th = 0.95m) = 215 kg/m

Cargas de Losa: peso propio de aligerado: 300x 1.5 = 450kg/m
acabados: 100 x (1.5 + 0.15) = 165 kg/m
wD = 1118 kg/m

Sobrecarga: wlL = 100x (1.5 + 0.15) = 165 kg/m

PRIMER NIVEL (NPT +2.90)

Carga Permanente. Para los dos tramos (A-C y C-D), se tiene:
Cargas Directas: peso propio = 0.3 x0.4 x 2400 = 288 kg/m
tabique (h = 2.5m) = 525 kg/m
Cargas de Losa: peso propio de aligerado = 300 x 1.5 = 450 kg/m
acabados = 100x(1.56 + 0.15) = 165 kg/m
wD1 = 1428 kg/m
Tabique en Losa: wD2 = 567x2.225/3.3 = 382 kg/m ...zona B-C (*)
Tabiqueria Movil: wD3 = 100x (1.5 + 0.15) = 165 kg/m ...zona C-D

(*) en /la zona B-C hay un tabique de h = 2.7 m. Ver el cdlculo de wD2 en la Fig. 1.14.

Sobrecarga
Zona A-B: wlL1 =400x(1.5 + 0.15) = 660 kg/m
Zona B-C-D: whk2 = 250 x (1.5 + 0.15) = 413 kg/m

En la Fig.1.17 se muestra un resumen de las cargas actuantes en las vigas del eje 1.
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wlL = 165 kg/m

T T R O T O T L T T T T T O L T T LT
wD = 1118 kg/m

MO T L T O T T LT EH O T T

(30x40 cm) (30x40 cm)
WL e e e
wD2 = 382
wD1 = 1428 kg/m 11Ty WD1+wD3=1593kg/m
o eeceereeeorrron e T
(30x40 cm) (30x40 cm)

(30x30) (30x30) (60x30)

RS R\ RSN
2 3 m 13 43 m L

7/{ ——_ o /,k,,,,,,,,,,*. S e ,4‘(
(A) (B) © (D)

Fig. 1.17. Cargas Actuantes en las Vigas del Eje 1.

1.6.1. Viga Apoyada Sobre Otra Viga

Las vigas de los ejes 2 (tramo C-D) y D forman lo que se denomina una parrilla; sin
embargo, despreciando los efectos hiperestéaticos, puede asumirse que la viga del eje 2
estd simplemente apoyada sobre la viga del eje D, mientras que su extremo izquierdo
estd empotrado en la placa, ya que la placa es mucho mas rigida que esa viga.

Para decidir cual de las vigas funciona como apoyo, debe pensarse en las deflexiones
que tienen ambas barras, de este modo, la viga mas rigida (la de mayor peralte y menor
longitud) es la que trabaja como apoyo; asi por ejemplo, las viguetas del aligerado apo-
yan sobre las vigas peraltadas. En el caso de las vigas de los ejes 2 y D, resulta obvio
que la viga del eje 2 apoya sobre la del eje D, puesto que la viga del eje D apoya sobre
dos columnas y no es posible que ella descanse sobre un voladizo de gran longitud (viga
del eje 2).

En primer lugar se calculara las reacciones en la viga del eje 2, las que se transmitiran
como cargas concentradas sobre la viga del eje D.
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a.- Viga del Eje 2. Tramo C-D

Segundo Nivel (NPT + 5.80, Azotea):

Carga Permanente:
Carga Directa: peso propio = 0.3 x0.4x 2400 = 288 kg/m
Carga de Losa: peso propio = 300x3.0 = 900 kg/m
acabados = 100 x (3.0 + 0.3) = 330 kg/m
wD = 1518 kg/m
Sobrecarga: wL = 100x (3.0 + 0.3) = 330 kg/m
Primer Nivel (NPT +2.90):
Carga Permanente:
Carga Directa: peso propio = 0.3x0.4x 2400 = 288 kg/m
Carga de Losa: peso propio = 300x 3.0 = 900 kg/m
acabados = 100x(3.0 + 0.3) = 330 kg/m
tab. moévil = 100x(3.0 + 0.3) = 330 kg/m
wD = 1848 kg/m
Sobrecarga: wlL = 250x (3.0 + 0.3) = 825 kg/m
w
Fig. 1.18. { JEO AT T
ig. ; wi2 Q SD]I[IHI]UILH;I | ”ﬂ]A
Vigas del Eje 2 ' N
(Tramo C-D) e Wt T g wi
i ~ L=43m 7 \
© (D)
wlL = 330 kg/m wL = 825 kg/m

wD = 1518 kg/m
S;HJILJIHIULU TR

Nivel 2

N

S

Nivel 1

PD = 2448 kg
PL = 532 kg

wD = 1848 kg/m
RRRRRNRRNNRRRRRERRUNRECAEY
TA

PD = 2980 kg
PL = 1330 kg
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b.- Vigadel Eje D

Esta viga es paralela a la direccién de armado del aligerado, por lo que se adicionara una
franja tributaria de losa con un ancho igual a cuatro veces su espesor (4t = 4x 0.2 =
0.8 m, ver la Fig. 1.15). Adicionalmente, esta viga recibe las reacciones provenientes de
la viga del eje 2 (Fig. 1.18).

Segundo Nivel (NPT + 5.80, Azotea):

Carga Permanente:

Carga Directa: peso propio = 0.3 x0.6 x 2400 = 432 kg/m
parapeto = 215 kg/m

Carga de Losa: peso propio = 300x0.8 = 240 kg/m
acabados = 100x (0.8 + 0.15) = 95 kg/m
wD = 982 kg/m

Sobrecarga: wlL = 100x (0.8 + 0.15) = 95 kg/m

Primer Nivel (NPT +2.90):

Carga Permanente:

Carga Directa: peso propio = 0.3x0.6 x 2400 = 432 kg/m
tabigue (h = 2.3 m) = 483 kg/m

Carga de Losa: peso propio = 300 x0.8 = 240 kg/m
acabados = 100x (0.8 + 0.15b) = 95 kg/m
tab. mévil = 100x(0.8 + 0.15) = 95 kg/m
wD = 1345 kg/m

Sobrecarga: wlL = 2560 x (0.8 + 0.15) = 238 kg/m

Nota: Al haberse adicionado una franja de losa tributaria sobre las vigas paralelas a la direc-
cion de armado del aligerado (por efemplo, las del eje D, por la compatibilidad de
deformaciones que existe entre la viga y el aligerado), se estaria aplicando cargas en
exceso sobre las columnas respectivas, por lo que no es conveniente metrar cargas en
las columnas usando las reacciones de las vigas, sino que més bien debe usarse el
concepto de drea tributaria que se explicard en el acdpite 1.7.

Un resumen de las cargas aplicadas sobre las vigas del eje D se muestra enlaFig. 1.19.
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PD = 2448 kg
PL = 532 kg
wlL = 95 kg/m ‘L
wD = 982 kg/m
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Fig. 1.19. PL = 1330 kg
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1.6.2. Vigas que Soportan Losas Armadas en Dos Sentidos y Vigas Pared

Para obtener las cargas que provienen de las losas armadas en dos sentidos sobre las
vigas que las soportan, se aplica la regla del “sobre”, la misma que consiste en trazar
rectas inclinadas a 45° desde los vértices de cada ambiente, formando una especie de
sobre en la planta del ambiente (Fig. 1.20). Estas rectas representan las lineas de falla
que tendria la losa (agrietamiento del concreto) cuando se encuentra sometida a cargas
excesivas ortogonales a su plano.

El techo de la escalera (NPT + 8.30), correspondiente al edificio en estudio, ha sido es-
tructurado a propdsito {con fines ilustrativos) empleando una losa armada en dos senti-
dos, puesto que pudo haberse utilizado una solucién mas econdmica, por ejemplo: un
aligerado unidireccional. Parte de esa losa es soportada por unas vigas de gran peraite
(“vigas pared”), constituidas por las caras laterales del tanque de agua.

A las cargas que provienen de la losa (peso propio, acabados, sobrecarga, etc.), debera
agregarse las cargas que actdan directamente en las vigas {peso propio, tabiques, etc.)
y como ejemplo de metrado de cargas para estas vigas, se ha seleccionado las vigas de
los ejes By 3, correspondientes al tercer nivel (NPT + 8.30).
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Fig. 1.20.

Techo de Escalera
y Tapa del Tanque
(NPT +8.30). Zona
de Influencia para

las Vigas.

~ (3)

3.30m

(1 5x40 cm)
Ducto
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Las cargas existentes en la losa, despreciando el peso de la tapa del ducto, son:

Carga permanente:

Sobrecarga:

peso propio = 0.15 x 2400 = 360 kg/m?

acabados = 100 kg/m?
D= 460 kg/m?2
L= 100 kg/m?

a.- Viga Pared del Eje B (cara lateral del tanque: 0.15 x 1.70 m). Tercer Nivel

A esta viga concurre una
viga transversal, de 15x40
cm, que anilla al ducto de
la tapa del tanque; previa-
mente, se calculara la reac-
cién que transmite esa viga
(P, enlaFig. 1.21) sobre la
viga del eje B.

cargas de losa:
wL = 100 x 0.65 = 65 kg/m
wD1 = 460 x 0.65 = 299 kg/m

peso propio: wD2 =
T OO T T
Ja IIUIU]H“} X 2400x0.15%0.4 = 144 kg/m

J N
e
(B) ©)
/]\PD=144x1.3/2 + 299%1.3/4=191kg

PL=65x1.3/4=21kg

Fig.1.21. Viga Transversal al Eje B.
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Base del Tanque: Losa: wD1 = 460x0.65 = 299kg/m
Agua: wl1 = 1000x0.65 = 650kg/m
Techo de Escalera: Losa: wD2 =460x1.075 =  495kg/m
s/c: wl2 = 100x1.075 = 108 kg/m
Tapa del Tanque: Losa: wD3 = 460x0.65 = 299 kg/m
*) s/c: wL3 = 100x0.65 = 65 kg/m
Peso Propio: wD4 = 2400x0.15x1.7 = 612 kg/m

(*) Se ha despreciado el peso de la tapa metélica del ducto.

Un resumen de estas cargas aparece en la Fig. 1.22 (ver el célculo de PD y PL en la Fig.

1.21).

PD =191 kg, PL=21kg
0.75m wD3 = 299 kg/m; wlL3 = 65 kg/m
/"/77777' - ¢ »
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wD2 = 495 kg/m; wlL2 = 108 kg/m

S -

/‘ 1.075m 4 I

mmm A, mu

| wD1 = 299 kg/m; wL1 = 650 kg/m

ot TN e

065

¥
!

Lo 8w L
@ @

Fig. 1.22. Viga Pared del Eje B. Tercer Nivel.
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b.- Vigas del Eje 3. Cargas en el Tercer Nivel

En el tercer nivel (NPT 4+ 8.30), el eje 3 estd compuesto por una viga de 15 x 40 cm (tramo
A-B}, que soporta el techo de la escalera, y una viga pared de 15 x 170 cm (tramo B-C)
que corresponde a unas de las caras laterales del tanque. Las cargas correspondientes
(en kg/m) se muestran en la Fig.1.23.

Losa: wL1=100x 1.075 =108 kg/m wlL2 = 100 x 0.65 = 65 kg/m
wD1 = 460 x 1.075 = 495 kg/m wD2 = 460 x 0.65 = 299 kg/m

Umwwmﬂmm mﬂﬂﬂmﬂ]ﬂmm

wD5 = 2400x015x04-144k

IR T} IHHIHH‘ g NPT+830

(15 x 40 cm)

peso propio de Viga Pared:

wD4 = 2400x0.156x1.7 = 612

R nmn
base del tanque:

wL3 = 1000 x 0.65 = 650
wD3 = 460 x 0.65 = 299

Lt

1.7m

NPT +5.80 |

Looo...230m poooo1omo

(A) B) ©
Fig. 1.22. Vigas del Ejfe 3. Cargas en el Tercer Nivel.
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1.7. Columnas

Las vigas apoyan sobre las columnas transmitiéndoles fuerza cortante, que se acumulan
como carga axial en los entrepisos.

Para obtener la carga axial en las columnas, deberia resolverse el problema hiperestatico
analizando a los pdrticos espacialmente, pero, para metrar cargas, se desprecia el efec-
to hiperestatico trabajando con areas de influencia (o tributarias, Fig. 1.23) provenientes
de subdividir los tramos de cada viga en partes iguales, o se regula la posicién de las
lineas divisorias para estimar los efectos hiperestéticos.

A las cargas existentes en el area de influencia debera agregarse las que bajan directa-
mente a través de las columnas, tales como su peso propio, y otras cargas dificiles de
metrar directamente, como son, por ejemplo, los tabiques ubicados en las partes inter-
medias de la losa (Fig. 1.24).

Fig. 1.23. Area de Influencia

en Columnas.

¥
Q&\L w2 H t
* wi i
JJ
¥
by, k
4 *+R2
Rt
¢ R1+R2
. + peso de
Ri=wt = .
Sk 5 COLUMNA
& Columna L2 3
\L\1\ en analisis Lo R2 = w2 72 p
\\ ~.

Las cargas provenientes de la losa (peso propio, acabados, sobrecarga, etc.) se obtienen
multiplicando su magnitud (en kg/m?) por el drea de influencia (2 L1 x %2 L2), mientras
que las cargas que actuan directamente en las vigas (peso propio, parapetos, tabigues,
etc.) se obtienen multiplicando su magnitud por la longitud de influencia (2 L1 o0 %2 L2).

Para el caso de los tabiques ubicados en la parte intermedia de la losa, puede aplicarse
las expresiones que aparecen en la Fig. 1.24 {donde P es el peso total del tabique), para
cada columna correspondiente al ambiente donde esta situado el tabique.
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Por ejemplo, para el caso del tabique (h = 2.7 m) ubicado en la zona de Recepcion {(Nivel
+2.90, ver Fig. 1.5), su peso total {(ver Tabla 1.1} es P = 5667 x 1.3 = 737 kg, y las

luces del ambiente A-C-1-2 son: L1 = 3.6
my L2 = 3.3 m, por lo que las cargas en
las columnas A-1 y C-1 (en ese nivel) se-
ran:

P(A1) = 737 x 0.65 x 2.225 / (3.6 x 3.3)
P (A1) = 90 kg
P(C1) = 737x 2.95x 2.225/(3.6 x 3.3)
P(C1) = 407 kg

Estos valores coinciden con los que se ob-
tienen al analizar la viga del eje 1 (tramo A-
B-C). Ver la Fig.1.25.

Fig 1.25.
Viga del Eje T (Tramo A-B-C) Sujeta a la
Carga del Tabique Intermedio.

Ll ——— | @
i Placa |
f !
u RECEPCION | | | |2.225
? HALL I Tabique ‘
} ) Intermedio :
l;] e "/'/' 1« -
| NPT +2.90 an 1075
I b
A Voo 7 (1)
230m - f 130 }
(R (B) ©)
567x2.225/3.3 = 382 kg/m
AT
" 90 kg 1407 kg
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Cabe indicar que en el ejemplo anterior, la columna A-2 no absorbe carga proveniente del
tabique intermedio, ya que esa carga no se transmite sobre la viga del eje 2 (tramo A-B),
sino que es tomada por la placa en una magnitud igual a:

P (placa por tabique intermedio) = 1.3 x (567X 1.075/3.3) = 240 kg

Debiéndose cumplir que:

Peso del tabique intermedio = 737 kg = P (A1) + P(C1) + P (placa) = 90 + 407 + 240
Las areas tributarias (obviando el efecto hiperestatico) para las columnas y la placa
que componen al edificio en estudio, correspondientes al primer (NPT +2.90) y segun-
do (NPT + 5.80) nivel, se muestran en la Fig 1.26, donde cabe sefalar que al existir

una viga {la del eje 2) que apoya sobre otra viga (la del eje D), la linea divisoria particiona
a la viga que sirve de apoyo (la del eje D).
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' Fig. 1.26. Areas de Influencia “A” para las Columnas y Placa del Primer Nivel
(NPT +2.90) y Segundo Nivel (NPT +5.80).
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Como ejemplo de metrado de cargas para las colum-
nas, se analizara la columna ubicada en la intersec-

NPT +0.00 7> 77

1

cién de los ejes Dy 1 {columna D-1). Las cargas unita- Lo 4‘ I
rias aparecen enla Tabla 1.1. Para gl primer piso se ha \T\\\\,\,,\\\@‘ | 1
asumido que la columna se profundiza 0.7 m hasta to- Fia. 1.27 10_11 07m
car con la parte superior de su zapata, tal como se g 1. ' I
muestra en la Fig. 1.27, mientras que sobre la azotea | ©h i’
la columna cambia de seccién (a 15x15 cm), } !
prolongdndose 0.95 m para arriostrar los parapetos. ‘ ZAPATA |
i N j
METRADO DE CARGAS PARA LA COLUMNA D-1
Carga Area (m) o P P
Nivel Elemento Unitaria Longitud (m) Parcial Acumulada
(kg/m,0 Tributaria (kg) (kg)
kg/m’)
aligerado 300 2.00x3.00 1800
acabados 100 2.15x3.30 710
parapetos 215 2.15 + 3.30 1172
col.arrios. 54 0.95 m 51
2 viga 2 288/2 200 m 288
viga 1 288 200 m 576
vigaD 432 285 m 1231
columna 432 290 m 1253
sobrecarga 100 2.15x3.30 710
PD = 7081 7081
PL = 710 710
aligerado 300 2.00x3.00 1800
acabados 100 2.15x3.30 710
tab. mévil 100 2.15x3.30 710
tabique 1 525 2.00m 1050
tabique D 483 2.85m 1377
viga 2 288/2 200 m 288
1 viga 1 288 200 m 576
vigaD 432 2.85m 1231
columna 432 3.60m 1555
sobrecarga 250 2.15x3.30 1774
PD = 9297 16378
PL = 1774 2484

Cabe mencionar que en los edificios de mediana altura (hasta de 5 pisos), no es conve-
niente reducir la sobrecarga, debido a que existe una gran probabilidad de que en algun
instante estén 100% sobrecargados. Sin embargo, con fines ilustrativos, se muestra como
calcular la carga axial acumulada producida por la sobrecarga en la columna D-1, apli-
cando los coeficientes de reduccién de la Norma E-020:

PL2 (D-1) = 710kg
PL1(D-1) = 710 + 0.85x 1774 = 2218kg
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1.8. Escaleras

Las cargas correspondientes a los acabados y sobrecarga actuantes en la escalera (Fig.
1.28), se expresan en kilogramos por metro cuadrado de area en planta (horizontal); sin
embargo, el peso propio del tramo inclinado esta distribuido a lo largo de su longitud, por
lo que serd necesario transformarlo en una carga equivalente por unidad de area en
planta, para esto, se asumira que el peso volumétrico (y) del peldano (concreto no refor-
zado: y = 2300 kg/m?3) es similar al peso volumétrico de la garganta {concreto armado:
vy = 2400 kg/m3).

ke - 20m P 10m >‘_T/J ,
NPT +5.80 ' | | NOTACION:
=y ;l’ p = paso = 0.25 m
b '\\\1 - peldario [ﬁ cp = contrapaso = 0.161 m
~ - ~‘ |1 t=espesordelagarganta=0.12m
o |
tramo “\\‘ 4 | 1 B = ancho del tramo inclinado = 0.90 v
inclinado ~1descanso .

Fig. 1.28. Escalera del Edifcio en Estudio.

Calculando el peso (P) para un peldano y la garganta correspondiente del tramo inclinado
se tendra (ver Fig. 1.28):

P=Y%yBpcp + yBtp/CosB = yBpl¥cp + t/Cosbl]

Luego, la carga repartida por unidad de area en planta producida por el peso propio del
tramo inclinado (w (pp)) sera: w(pp) = P/(Bp) =y[ %2cp + t/Cos 6]; oloqueeslo
mismo:
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w(pp) = ¥ {%BH\/H(Cp/p)Z]

Para e! edificio en estudio, se tiene 18 contrapasos para vencer una altura de 2.9 m,
luego, cp = 2.9/18 = 0.161 m; con lo cual resulta:

w (pp) = 2400 +0.124/ 1 + (0.161/0.25) 2] = 536 kg /m’

De esta manera, la carga por unidad de ancho y unidad de longitud horizontal sera {(ver
la Fig. 1.29):

Tramo Inclinado:

peso propio = 536 kg/m?

acabados = 100 kg/m2

wD = 636 kg/m2 wlL = 400 kg/m?
Descanso:

peso propio = 0.2 x 2400 = 480 kg/m?

acabados = 100 kg/mz2

wD = 580 kg/m? wL = 400 kg/m2

Estas cargas se multiplicaran por el ancho (B) de cada tramo para obtener las cargas en
kg/m:

Tramo Inclinado (B = 0.9 m): wD = 636 x0.9 = 572kg/m
wlL = 400x0.9 = 360 kg/m

Descanso (B = 1.0 m): wD = 580x1.0 = 580 kg/m
wlL = 400x 1.0 = 400kg/m

En la Fig. 1.29 aparecen las cargas por unidad de ancho de la escalera, lo que permite

" determinar las reacciones repartidas por unidad de longitud {kg/m) en las vigas corres-
pondientes a los ejes 2 {Fig. 1.30) y 3, empleadas como elementos de apoyo de los
tramos de {a escalera.
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wl = 400 kg/m2
UL T LT Hﬂﬂ] THIEHITITTIT T
wD = 636 kg/m2 wD = 580 kg/m2
HHHHIUJJHHIHIH]IIIHHUﬂ TITITLETT T
A descanso /-
: (1.0x02m) -
; ®)
1.45m tramo inclinado T

(0.90 x 0.12 m) '
R3D = 996 kg/m
R3L = 660 kg/m

@ 215m  145m
e Y .

T R2D = 1038 kg/m
R2L = 660 kg/m

Fig. 1.29. Cargas por Unidad de Ancho y Unidad de Longitud Horizontal en un Tramo
de /a Escalera y Reacciones en las Vigas de Apoyo.

Escalera:

wl2 = 660 kg/m

wD2 = 1038 kg/m
UIIITIITIITITT B

wl1 (losa) = 100x1.65 = 165 kg/m

DT A T T L T LTI
wD1 (peso propio + losa + acabados) =

288 + 300x1.5 + 100x1.65 = 903 kg/m
IHIJ]IIJ]JJI]TIH]TFIIIHJJJHH ITQ NPT +5.80

s 1.05m - P|aca

wi_ (losa + escalera) =

400 x (1.5 + 0.15) + 660 = 1320 kg/m
LTI T AT A A T T T
wD (peso propio + losa + acabados + escalera) =

288 + 300x1.5 + 100x1.65 + 1038 = 1941 kg/m

IIHJITHITIITIIHHI]]IIHT[IT[[LULI\ NPT + 2.90
Placa

o _2ism

7)) ®8)

Fig. 1.30. Cargas en las Vigas del Efe 2. Primer y Segundo Nivel.
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1.9. Placas

Eil area de influencia correspondiente a la placa completa se muestra en la Fig. 1.26; sin
embargo, es conveniente desdoblar esa area para disefiar los extremos de las placas,
los que se encuentran sujetos a concentraciones de esfuerzos producidos por las cargas
provenientes de las vigas coplanares y ortogonales al plano de la placa, y también, por-
que esos puntos forman las columnas de los poérticos transversales (B y C en la Fig.
1.31). Finalmente, estas cargas se trasladan al eje de la placa, pudiendo generar mo-
mentos flectores que tienen que contemplarse en el disefio de la placa completa.

De esta manera, zonificando en 3 puntos (P1, P2 y P3) ala placa del edificio en estudio,
se tendré las areas de influencia mostradas en las Figs. 1.31y 1.32.

0.3
0
s [ T@
/F‘ L
1.0 | | ] 1
1.5
S L}] -
% ’ [ 3.30
20 | 15 ruiw i
‘ o i
i i 1
IRV L |
0.3 7{{ o 7 (@)
T |
|
\ i !
N T i
3.0 ‘ A H 3.30
‘ L)
1.5 11 ‘
| H v
03 ' 11 + @

[« 165 o< 165 2 & 200m < 200m -

e 230m 4 130 } 430m -
A) (B) ©) (D)

Fig. 1.31. Areas de Influencia “A” para los Puntos P1, P2 y P3 de las Placas del Primer
Nivel (NPT +2.90) y Segundo Nivel (NPT + 5.80).
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1.9. Placas

Fig. 1.32.

Areas de Influencia
para los Puntos P1
y P3 {continuacion
de la placa) en

el Tercer Nivel
NPT +8.30).

| ‘Techo de '

:  escalera '

- @

Enla Fig. 1.31 puede notarse que el punto P2 no presenta area de influencia en la zona de
servicios higiénicos (S.H.}, porque el aligerado correspondiente descansa sobre las vigas
de los ejes By C (tramo 2-3) y éstas a su vez apoyan directamente sobre los puntos P1 y

P3, respectivamente.

En la Fig. 1.32, en la tapa del tanque, primeramente se han trazado las lineas divisorias
como si no existiese el ducto (cuya tapa tiene un peso despreciable), para después
descontarlo; reaimente, deberia calcularse las reacciones de las vigas pared de los ejes

2, B (Fig. 1.22) y C sobre las columnas B-2 (punto P1) y C-2 {punto P3).

METRADO DE CARGAS PARA EL PUNTO “P2” (15X 100 cm) DE LA PLACA

Carga Area (m") o P P
Nivel Elemento Unzitaria Longitud (m) Parcial Acumulada
kg/m” o kg/m Tributaria (kg) (kg)
aligerado 300 1.50x 1.00 450
acabados 100 1.65x 1.00 165
2 viga 2 (B-C) 144 1.00 m 144
peso propio 360 290 m 1044
sobrecarga 100 1.65x 1.00 165
PD = 1803 1803
PL = 165 165
aligerado 450
acabados 165
1 viga 2 (B-C) 144
peso propio 360 3.60 m 1296
tabi. inter. 567x(0.925/3) 1.30m 227
sobrecarga 250 1.65 x 1.00 413
PD = 2282 4085
PL = 413 578
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METRADO DE CARGAS PARA EL PUNTO “P1” (30 X30cm) DE LA PLACA
Carga Area (m’) o0 P P
Nivel Elemento Unitaria Longitud (m) Parcial Acumulada
(kg/mzo Tributaria (kg) (kg)
kg/m’)
losa 360 2.36 m, 849
acabados 100 2.89m 289
base tanque 360 0.65 x 1.65 386
acab.base t. 100 0.65 x 1.65 107
columna 216 2.50m 540
viga pared B 612 1.50 m 918
3 viga pared 2 612 0.50 m 306
viga 2 (A-B) 144 1.00 m 144
viga ducto 144x2.625/3.3 0.65 m 74
PD = 3613 3613
s/c agua 1000 1.65 x 0.6§ 1072
s/c losa 100 2.89m 289
PL = 1361 1361
aligerado 300 2.70 m, 810
acabados 100 3.23 m 323
viga 2 (A-B) 288 1.00 m 288
viga B 288 1.50 m 432
2 columna 216 2.90 m 626
escalera 636(0.45/2) 0.90 x 1.50 193
PD = 2672 6285
s/c alig. 100 2.25m’ 225
s/c alig. 100 1.50 x 0.65 98
s/c escalera | 400(0.45/2) 0.90 x 1.50 122
PL = 445 1806
aligerado 810
acabados 323
viga 2 (A-B) 288
viga B 432
1 columna 216 3.60m 778
escalera 636 0.90 x 1.50 859
tabique B 525 1.50 m 788
PD = 4278 10563
s/c alig. 400 2.25m 900
s/c alig. 250 1.50 x 0.65 244
s/c escalera 400 0.90 x 1.50 540
PL = 1684 34390




38

1.9. Placas

METRADO DE CARGAS PARA EL PUNTO “P3” (30X 30 cm) DELAPLACA

Carga Area (m°) o P P
Nivel Elemento Unitaria Longitud (m) Parcial Acumulada
(kg/m_o Tributaria (kg) (kg)
kg/m’)
losa 360 0.90 x 0.65 211
acabados 100 1.05x0.80 84
base tanque 360 0.65x1.65 386
acab.base t. 100 0.65 x 1.65 107
columna 216 250 m 540
viga pared C 612 1.50 m 918
3 viga pared 2 612 0.50 m 306
viga ducto 144x2.625/3.3 0.65m 74
PD = 2626 2626
s/c agua 1000 1.65 x 0.65 1072
s/c losa 100 1.05x0.80 84
PL = 1156 1156
aligerado 300 6.75 m. 2025
acabados 100 7.90 m 790
viga 2 (C-D) 288 2.00 m 576
vigaC 288 3.00 m 864
2 columna 216 290 m 626
tabi. movit 100 3.30 x2.00 660
PD = 5541 8167
s/c alig. 100 7.90 m° 790
PL = 790 1946
aligerado 2025
acabados 790
viga 2 (C-D) 576
viga C 864
1 columna 216 3.60 m 778
tabi. movil 660
tabi.C (1-2) (525 (1.925/3) 215 m 724
tabi.C (2-3) 525 1.10m 578
PD = 6995 15162
s/c alig. 250 7.90 m* 1974
PL = 1974 3920
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RESUMEN DEL METRADO DE CARGAS EN LA PLACA

S

| N M

leje de a

.placa

Carga Axial Acumulada (kg) Momento Acumulado (kg-m)
Nivel P1 P2 P3 Total M =0.65 (P3 - P1)
D| 3613 0 | 2626 6239 -642
° L 1361 0 1156 2517 -133
D 6285 1803 8167 16255 1223
2 L 1806 165 1946 3917 91
D 10563 4085 15162 29810 2989
! L 3490 578 3920 7988 280
) 0.65m - _065m
P1 P2 P3

L

\
©
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EDIFICIOS DE CONCRETO ARMADO CON TABIQUES DE ALBARILERIA
(vista superior) Y DE ACERO CON ARRIOSTRES DIAGONALES (vista inferior).



IN

METODO DE
HARDY CROSS

El método de Cross (o de Distribucion de Momentos) es una derivacién del método gene-
ral de Rigidez, donde, para el caso de estructuras cuyos giros de sus nudos sean los
Unicos grados de libertad (GL), se aplica el principio de superposicidn sobre las rotacio-
nes, pero, esta vez en forma incremental.

En cada ciclo de este proceso iterativo se aplican incrementos de rotaciones, que gene-
ran incrementos de momentos flectores capaces de reestablecer el equilibrio estructu-
ral. El proceso culmina cuando los incrementos de momentos se tornan despreciables,
seguin sea el grado de precision deseado (usualmente 1/100 del mayor valor del momento
de empotramiento). Los momentos flectores y las rotaciones finales se obtienen super-
poniendo los diversos incrementos calculados en cada ciclo.

2.1. Nomenclatura y Convencién de Signos

Desplazamientos: Inicialmente se despreciaran las deformaciones axiales, por lo que
cada barra i-j (Fig. 2.2) tendréd tres grados de libertad, o lo que es lo mismo, tres
redundantes cinematicas (RC =6i, 0j, 8); posteriormente, en el acapite 5.3, se contempla-
ran los efectos de la deformacion axial sobrelos

esfuerzos. Cabe adelantar que los efectos de la el ﬁ
deformacién axial son importantes cuando los o
porticos son elevados, o cuando existe concen- Jj,u] |

tracion de cargas verticales sobre una columna VP N
determinada, este ultimo caso puede presentar- L
se, por ejemplo, en una nave industrial con puen- ;
te graa (Fig. 2.1).

e

Yas

—

/
 ——

|

]

y |

Las rotaciones (08i y 6j) se consideran positivas L

cuando estan dirigidas en el sentido horario (Fig. &g
2.2), mientras que el desptazamiento relativo entre

Fig. 2.1. Puente Grda. _
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los extremos de una barra i-j (8ij = §ji = d) sera positivo cuando el angulo R =6/L (forma-
do por una recta que conecta los extremos de la barra deformada y la barra misma) estéa
dirigido en el sentido horario.

82
N '? '>’7
- // - - /
, |y
h2 X |,
/ 62 ]
R2 =
| / + h2 1/
N 3
/ /
h1 31
R1 = .
S o |
i 4

XL

Fig. 2.2. Redundantes Cinemdticas Positivas (8i, 8/, 6).

Fuerzas de Seccién: En cada barra exis-
ten dos redundantes hiperestaticas, que VJ'i\\\(J') 7 Nji
son los momentos flectores Mij y Miji, N

positivos cuando estan dirigidos en el
sentido horario (Fig. 2.3). Estos momen-
tos son redundantes hiperestéticas por-
que una vez que se les conozca (median-

A
te el método de Cross), podra deter- Mij V&

minarse las fqerzas cortantes (Vij, .\(ji).y o e NE >

las fuerzas axiales (Nij, Nji), por equilibrio () | Re

de la barra y de los nudos, respectiva- hs \Vij Fig. 2.3

mente. Nij \ Fuerzas de Seccion Positivas

Debe remarcarse que el hecho de despreciar en los pérticos de mediana altura, compues-
tos por barras esbeltas, los efectos de la

deformacién axial y por corte sobre los w
esfuerzos finales, no significa que en una CLQTTLLLL LI LLLFTLL T
barra la carga axial o la fuerza cortante e
sean nulas; por ejemplo, en el pértico mos-

H :
i

trado en la Fig. 2.4, seria absurdo decir EV FO ‘ ‘L ,
que la fuerza cortante o la carga axial en | 3 T N#O
las vigas o columnas son nulas. Es decir, ?

siempre deberad contemplarse en todas & AN

las barras de la estructura la existencia Fig. 2.4

de M, VyN.
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2.2. Rigidez al Giro (Kij) y Factor de Transporte (fij)

Lo que se va a definir enseguida resulta vélido incluso para el procedimiento matricial de
célculo, en vista que a veces se presentan casos fuera de lo comun (por ejemplo, barras
de seccién variable), por lo que en tal situacién, los programas de cédmputo solicitan como
informacién los valores de la rigidez al giro (Kij) y del factor de transporte (fij).

Tanto la rigidez al giro (también llamada rigidez a la rotacién o rigidez angular) como el
factor de transporte (o factor de traslado) se definen sobre un elemento plano i-j, descar-
gado, cuyo eje puede ser recto o curvilineo y donde se puede o no adicionar a la deforma-
cién por flexién, la deformacién por corte. Este elemento se encuentra sujeto a una
rotacion unitaria en un extremo mientras que el extremo opuesto estd empotrado.

El momento capaz de generar esa rotacion unitaria corresponde a la rigidez al giro en
aquel extremo, mientras que el momento que surge en el extremo empotrado es propor-
cional al momento existente en el extremo que rota, en una cantidad denominada factor
de transporte (ver la Fig. 2.5).

8j =0 8i=0

LI O ¥ D C
Mij = Kij Miji = fij Kij Mij = fji Kji ™
ESTADO "A" EsTADO " M =Ki

Fig. 2.5. Definicion de Kij, fij, Kji y fji.

Aplicando el teorema de Betti entre los estados “A” y “B” de la Fig. 2.5, se tiene:
Kijx O + fijKijx 1 = fjiKjix 1 + Kjix O

De donde se demuestra que en toda barra que se comporte elasticamente debe cumplir-
se que:

Ki fiji = Kji fji
También, aplicando la regla o) - -
del espejo, puede demostrar- | Kij = Kiji
se que en toda barra que pre- (i l/ : \I ()] fii = fii
sente simetria en forma (Fig. ' iy =10
2.6) se cumple que Kij = Fig. 2.6. Barra Simétrica en Forma.

Kiji y fij = fji.
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2.3.Caso Particular de Barras Prismdticas con Eje Recto, Deformables por
Flexion, Reduccion de Grados de Libertad por Condicion de Extremo. Con-
cepto de Barra Equivalente

a.- Barra Continua. Es aque-
lla barra que no presenta co-
nexién articulada ni desli-

zante en ninguno de sus ex- ] Corte X-X
tremos. Este es el tipo de @) x 0 | ejede o
barra que se presentaen la X flexion J‘?@[

mayoria de los pérticos, pu-

. ., I = momento de Inercia
diendo ser su seccion trans-

E = médulo de elasticidad

versal de forma rectangu- S as S
lar, L, T, etc. (Fig. 2.7). A A
Como esta barra presenta Fig. 2.7. Barra i-j Continua.

simetria en forma se ten-
dra: Kij = Kjiy fij = fji.

Imprimiendo una rotacién unita-

1
ria en “i” y fijando al extremo 4E| Q El=constante
“i” {Fig. 2 8), se obtiene por pen- L - e T

(i) (]
d'eme y deflexion: Fig. 2.8. Célculo de Kij  fi

S
,Q\ /‘

N
f‘[m

Kii=4EIl / L = Kiji
fii = % = fii

b.- BarraRotuladaen“j”. En este caso no se puede aplicar en forma directa la definicion
de rigidez al giro, porque 6j es diferente de cero; sin embargo, aprovechando la
condicion de extremo: Mji = O, esta barra puede transformarse en una barra equi-
valente a una continua, donde 6j no es grado de libertad (como si 6) fuese cero),
siempre y cuando su rigidez Kij se calcule sobre la t\)arra original (ver la Fig. 2.9).

. Mji=0 1 1 L 1. .
K” 1.7 o f|J - \) N :7 > é [\\ N — Q} 5 -G \d
/ ne = () NPASEN D
barra original : . N ) N
10 NN 4E| (continua) 2E| (continua) 2E|
L Q) L L L
3

Fig. 2.9. Calculo de Kij y fij en una Barra Articulada en 'j".

Por superposicién de los dos estados mostrados en la Fig. 2.9, se obtiene:
Kij = 3EI! / L = % K (barra continua)

fij = O (porque Mji = O) Kji = O (porgue la rétula no tiene rigidez)
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Nétese que la rigidez al giro de la barra articulada es % de la rigidez correspondiente a
una barra continua, como si al rotularse un nudo de la barra continua se perdiese el 25%
de surigidez flectora.

Por otro lado, se afirma que 6j = O en la barra equivalente (Fig. 2.10) porque de conocer-

se 0i, entonces puede calcularse Mij como: Mij = Kij 6i, al resultar esta expresién:
independiente de 6j (como si 6j se desvaneciera), se concluye que 6j no es grado de

libertad; esto ocurre siempre y cuando Mji = 0, o cuando M;ji adopta un valor conocido,

por ejemplo, en las vigas

con volados, el voladizo . 8j ‘ 0i Kij=3 EI/L 0j =

se reemplaza por un mo-  Mij -, 8] £0 Sy o >fij= §
mento externo de magni- (/! — AN N
tud conocida (Mji = Mo) (i) barra original \a}\ Mij /" barra equivalente =
mas una carga concen- P Mij = Kij 8;

trada que es absorbida ‘

por el apoyo. Fig. 2.10. Barra Equivalente a Otra Articulada.

Otra forma de demostrar que 6j no es grado de libertad es viendo si esté relacionada
linealmente con 8i. Enla Fig. 2.11 se observaque Mji = 2EI18i/L + 4E16)/L = 0, de

la cual se logra la relacion lineal: 6] = -6i/ 2.
2E|
.. Mji=0 0i 1 £=9j 1 8j
Mij ., . N . e T - L 20 ;
¢ 14 9L1>2 . K 2 NDR <f$ 2 7
/|" Ny A N N | ¢
® N 2Elg,
f—t——y L
Fig. 2.11.

Debe indicarse que la reduccion de grados de libertad se realiza con el objeto de facilitar
el analisis manual (Fig. 2.12b); en cambio, si se usa un programa de cémputo, la que
“trabaja” es la computadora vy, en ese caso, la barra con apoyo rotulado se analiza como
una barra continua (Fig. 2.12a), a no ser que la rotula se presente interiormente, tal como
ocurre cuando una viga se articula plasticamente en uno de sus extremos (Fig. 2.12c).

b L s
. - c- ) # ; T 14 ! ?
| M | , ® [0 0}
| Col. continua: | Col. equivalente “ viga equivalente |
! 1 \
b e 4EI ‘ ! i= SEI |
L Kij = Kji= 21 h L Kij h | wij= SE!
! h ‘ - . L i
- | . Ki=0 Kiji = 0 |
fij=fji=1/2 | . ! I =
| o | - fij=0  fij=0 !
‘ 0] £0 0 | 8 =0 () \ ‘
! ESEENNNN S8 N N
ANNNN 4 \\\\ i ANNN (manual o INNNN
(computacionai) (manuat) computacional)

Fig. 2.12a Fig. 2.12b Fig. 2.12¢
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c.- Barracon Conexion Deslizante en “j”. Este caso se presenta como un producto del
modelaje estructural, en barras que tengan simetria en forma y en solicitacion; es
decir, a diferencia del apoyo-articulado, la conexién deslizante no es una conexién
real. Aqui tampoco puede aplicarse directamente la definicién de rigidez al giro,
porque el deslizamiento d es diferente de cero, pero, aprovechando la condicion de
extremo: Vji = 0, la barra puede reducirse a una equivalente, donde d no sea grado
de libertad (8 = 0), siempre y cuando su rigidez Kij se calcule sobre la barra original;

ver la Fig. 2.13.
Vji=0 U] {{)]
i N 0 = 1
Kij ‘1, o fi ol by 9=0 el
s o> fij=-1 A e C’ K = R
. ) Kl] = = - ) =
: /}_ barra original _id\LD Kii AT~ — ‘1’5 N Kij
(M 0 » i oL -
o g
2EI ; Er El ] 2El
L1 O L L 4 &0 1 L
7 hd 2 |§\ N, - SJ 2 ] <
. A 1]\\ P g N ‘ o
[ T | FR|

Fig. 2.13. Célculo de Kij y fij en una Barra con Conexién Deslizante en "j"

Por superposicion de los dos estados mostrados en la Fig. 2.13, se obtiene:
Kij = E1/ L = % K (barra continua)
fij = - 1 (ya que por equilibrio: Mji = - Kij = fij Kij)
Noétese que la rigidez de 1a barra con conexidn deslizante es la cuarta parte de la rigidez
correspondiente a una barra continua, como si la barra continua perdiese el 75% de su

rigidez flectora cuando uno de sus extremos se desliza sin rotar.

Se dice que d = O en la barra equivalente (Fig. 2.14) porque si se conociera 6i, entonces
puede calcularse Mij

como: Mij = Kij8i, expre- o _ Kij=EI/L 0 0
sidn que es independiente  Mij VI 8 = 0 i ?' o > fij=-1 ~
de6jy®d; esdecirdydjno Blo = (| N

‘ : e barra original ' | = 1 parra equivalente N
son grados de libertad, 0] i) v Mij o
siempre y cuando Vji = O, i R R ol Mij = Kij 8

lo propio ocurre cuando Viji ‘

adopta un valor determi-
nado.

Fig. 2.14. Barra Equivalente a Otra con Apoyo Deslizante.
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Otra forma de demostrar que 8 no es grado de libertad es viendo si d esta relacionada
linealmente con 6i. Enla Fig. 2.15 se observaque Vji = 6EI16i/L2-12E18/1L3 = 0, de
la cual se logra la relacién lineal: 8 = 6i L/ 2.

8 =0

Lo,
Mij ;i Vji=0 9i 2Elei SEls 2Es |
Cﬂm §$= C/gf /%D*Q\S! ‘\\,,\8E3
0 5 4E1 4 6EI 4.4
L i TR el 5
x 1 L ¢ L2

Fig. 2.15

Nuevamente se hace notar que la reduccién de grados de libertad se realiza con el objeto
de facilitar el andlisis manual (Fig. 2.16b); en cambio, si se hace uso de un programa de
cémputo, puede trabajarse con la barra continua (Fig. 2.16a).

el — — L —

LW 10 w6 =0
O ML O X0 s5-0
o @ . | viga equivalente
\ | viga continua | . El

\ Kiszjizgg_l / Kij= T
fij=fi=1/2 } fij=-1
8§ £ 0
RANY K= W
Fig. 2.16a (computacional) Fig. 2.16b (manual)

24. Rigidez al Giro Relativa o Coeficiente de Rigidez a Flexion (kij)

En primer lugar, se define a la rigidez estandar de la estructura (Ko) a un valor que uno lo
proporciona, por ejemplo, usualmente se adopta Ko = 1000 cm?® = 0.001 m3. Por otro
lado, la rigidez al giro absoluta (Kij) depende del mdédulo de elasticidad (E), el cual al ser un
valor muy alto (E (concreto) 2’000,000 ton/m?; E (acero) 21°000,000 ton/m?), dificulta
el analisis manual; por lo que para trabajar con valores pequefios y adimensionales, se
define al coeficiente de rigidez a flexién de una barra i-j como:

kij = ——3
4 E Ko
kij (continua) AENL
De esta manera, para una | “AEKo~ LKo
barra prismética deformable L .
por flexién se tendré: Kij (v=-=) = 3/4 k (continua)

ij (- 8)

1/4 k (continua)
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Nétese que el coeficiente de rigidez a la flexidén “kij” es proporcional a la relacién 1/L. En
el caso de vigas continuas, donde la seccidn transversal es la misma en todos los tramos
{como el aligerado mostrado en la Fig. 2.17), no se necesita calcular el momento de
inercia (I) de la seccién transversal, en esos casos, puede adoptarse Ko = | (en magni-
tud numérica), con lo cual, las rigideces resultan proporcionales a la inversa de la longi-
tud de los tramos (Li); sin embargo, si se desea calcular las rotaciones de los nudos, o si
existiese desplazamiento de apoyo (donde el momento de empotramiento depende de
“1"), seréd indispensable calcular el valor del momento de inercia.

1 1 1 3 1
. = () = = =

C ket=, (g k23 = k32 4 kea= , ( 5 )

) 7 'y

(J81=0=01 f21=-1/" fe3=f32=12 /  34=0 04=0 /
N ANNANNN ANSSSSN

/\/ 30m " 40m J/ ge

3) )

o)) 2 & (@) B
.

Fig. 2.17. Coeficientes kij cuando los tramos tienen igual "I"

2.5. Coeficiente de Distribucién de Momentos {(aij), Momento Distribuido
(Dij), Momento Transportado (Tij) v Momentos de Empotramiento (uij)

Para definir aij, Dij, Tij y uij, se trabajara con el ejemplo algebraico mostrado en la Fig.
2.18, donde el Unico grado de libertad rotacional es A6i; se entiende que al emplearse el
concepto de barra equivalente, el deslizamiento del nudo “n” asi como la rotaciéon del
nudo “2”, se reducen a cero.

La estructura adoptada para este ejemplo es completamente general, es decir, las barras
pueden ser de seccidn variable o constante, su eje puede ser recto o curvo, se puede o no
incluir la deformacién por corte, etc., por lo que se trabajara con las rigideces al giro
absolutas (Kij). Asimismo, la solicitacién es completamente general, pudiendo existir
cambios de temperatura (AT}, desplazamiento de apoyo conocido (A), etc.

La estructura original se ha desdoblado en la superposicién de dos estados, los cuales se
analizan independientemente, tal como se muestra en las Figs. 2.19y 2.20.

En el Estado O (conocido como Estructura Primaria o Estructura Fija, Fig. 2.19), se ha
impedido la rotacién del nudo “i” y se ha aplicado todas las solicitaciones existentes. En
este estado surgen momentos de empotramiento (uij) en los extremos de las barras, que
al actuar sobre el nudo “i” en sentido contrario, dan lugar a una reaccién cuya magnitud
es: Mi = Moi - Zuij, este momento no existe en la estructura original.
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Para reestablecer el equilibrio, eliminando al momento Mi, debe agregarse el Estado 1
(Fig. 2.20), donde al estar descargadas las barras, se podra aplicar directamente las
definiciones de Kij y fij. Como dnica solicitacion en este estado se “libera” al nudo “i”,
imprimiendo una rotacién ABi de tal magnitud que en los extremos de las barras surjan
unos momentos distribuidos Dij = Kij A6i (positivos en el sentido horario), los que al
actuar en sentido contrario sobre el nudo “i” equilibran a Mi.

W o M)
dé o
f ™ , . /- Yy Moi
Y Moi (conocido) Mi
@ Al N o mm g @ A e 5
/\ qd = o= A 2 G
$ A {conocido) Ad; (n) 3)/ A (conocido) U] ")
) = ~
= (AT}
ESTRUCTURA ESTADO 0 '
ORIGINAL KM A8 =0 Lo
W @
\ M (n)
, @\ 0
: o N “Q\
£ (')/“ AB;
{
\
ESTADO 1 |
Lo

Fig. 2.18. Ejemplo Algebraico para el Cdlculo de «ajj, Dij, Tij y ujj.
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En el Estado O, cabe
indicar que los mo-
mentos de fijacion
{uij) son positivos
cuando actudan so-
bre la barra en sen-
tido horario. Asimis-
mo, para las barras
con conexién desli-
zante o rotulada (cu-
yos grados de liber-
tad han sido reduci-
dos a cero), los mo-
mentos de empotra-
miento uij deben cal-
cularse sobre la ba-
rra original, o tam-
bién, tal como se
muestra en la Fig.
2.19a; en cambio,
de no reducirse los
grados de libertad,

'Mi = Moi - Zuij |
e o —)
@ = 7% (LTI iof
A o 8
\r/ A (conocido) \ui2 > “\:,/A/\ ) uin ™
:AT //8 \x\/ uit
Aei =0
Fig. 2.19 =
Andlisis del Estado 0 ?
y Calculo de uif
)

los momentos de empotramiento uij deben calcularse considerando que la barra esta

biempotrada.
. P .
uij w uij w | 2P Barra
7 M 0] G LTI M LTI |« Simétrica
l\\.\‘i (|) (]) ol = (\\\f (|) ) (T‘r§ de doble
2 S e b Lo L} longitud
uij = uijE - fji ujiE _ L ,
) . uijE UjiE fii UIE fi Ujie
5 | . - . il
/- /‘i (|) [(ﬂl[[h (j) /?‘ (I) ﬂﬂﬂ\[\h (j) N \\ /\‘ <0 1{ <
LN (% N o+ N v N
/,\\ o barra ?\ & \\> U 0"
A $ biempotrada VA
uij = fji Mo ji -
(/i‘ @i) <0 Q Mo (momento aplicado en la rétula)
N
N AN

Fig. 2. 719a. Célculo de uijj Contemplando la Reduccion de Grados de Libertad.
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Enla Fig. 2.20 se aprecia: 4

Dij = Kij Aei

ComoMi = X Dij, y puesto

que el giro en “i” es tnico, “ ®
se tendra: 48 ~7 ) Dij = Kij A8j
YN Mi == Dij
Mi = A6 ZKij )

@ p\ /L 7 = 7 Ty o

De la cual, se puede des- /% AN Y [ el
' ) \ &7 NP N
pejar el incremento de ro- b2\ f Din ()
tacién necesario de aplicar /kw Di1
en “i” para poder reesta- .
blecer su equilibrio:
ABi Mi/ 2 Kii Fig. 2.20
1 = 1 i
) Anélisis del Estado 1
Luego podra calcularse Dij
como: = M
Dij = Kii Mi / X Kij
Se define al coeficiente de
distribucién de momentos
alj como:
3 Kijj
ail = =
1= 5K

Por lo que el momento distribuido puede calcularse aplicando la siguiente expresion:
Diji = aij Mi

Finalmente, el momento que se transporta desde el extremo que rota (i), hacia el extremo
empotrado () sera:

Tii = fij Dij
Por otro lado, observando la expresion gue define a aij, se puede mencionar lo siguiente:

a.- Cada barra i-j absorbera un porcentaje de Mi, en términos de Dij, proporcionalmente
a su rigidez al giro Kij

b.- Sumando los coeficientes aij de todas las barras que concurran al nudo “i”, debe
obtenerse: X aij = X (Kij /ZKij) =ZKij /ZKij = 1. De lo contrario, el nudo estara en
desequilibrio. Esta expresion permite verificar el célculo de aij.
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c.- Una barra que concurre a un nudo que no rota (inclusive en aquellos donde la rota-
cidén no sea grado de libertad), tendra aij = O. Esto puede interpretarse como sila
barra concurriese a una gran pared, cuya rigidez flectora es infinita (Fig. 2.21):

- 2 3 4
N . o 0 N &
-0 | e

- NN
, " Kij 1
Fig. 2.21 = v 00 al2 = 013 = ald = 0

d.- Calculo de aij en funcidn de los coeficientes de rigidez a la flexién (kij). Sabiendo que
Kij = 4 E Ko kij, se puede obtener:

. Kij 4 E Ko kij kij
aiy = o= o= .
' =3Kij T S4EKokij | = kij
Sin embargo,
cuando los mé-
dulos de elasti- - o | ST s L
cidad de las % Vigade concreto 7 i vigadeconcreto /

barras varian T w {

(Fig. 2.22), o ‘
cuando se pre- columna
sentan casos L
especiales (ba- o Fig. 2.22
rras de sec-
cién variable,
etc.), deberd
trabajarse con
la rigidez al giro
absoluta (Kij).

. murode
| . ’ [

i i ‘ A 1.
| I metalica N albanileria

2.6. Proceso de Liberacion Alterna. Ejemplo Algebraico de Ilustracion

Mediante el ejemplo algebraico (completamente general) mostrado en la Fig. 2.23, se
ilustra la manera de aplicar el principio de superposicion en forma incremental sobre las
rotaciones, en el denominado Proceso de Liberacién Alterna. Para un mejor entendimien-
to del proceso, debe también observarse las Figs. 2.18, 2.19 y 2.20, recordandose que

la liberacién de un nudo se realiza para reestablecer su equilibrio, empotrando el extremo
opuesto.
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ESTRUCTURA ORIGINAL T, ESTADOO: 62-03=04=0 3
GL: 62, 03, 64 M2
)\ 7
Mo2 Mo3 Mo2 Mo3 M4
b Oy ROy O v Oy IR L1l
i 2 30 4 d A3 <
N _ i &
P Vv A conocido 3 i A conocido
= =
M2 = Mo2 - (u21 + u23 + u26)
6 -
RS :\\M = Mo4 - (u43 + ud5 + u47)
AN
ESTADO 1: 03=0 ESTADO 2: 02=064=0
M2 M3 M2 =-T23 M3 M4 |=-T43
N N A A NS
O <opgT TR < S JAN
ol | abz-- ME___ aoz= M2
Vi K21+K23+K26 K32+K34
D2j= a2j M2 D4j= o4 M4 D3j= a3] M3
&K M3 = Mo3 - (u32 + u34) - (T32 + T34) N
AN
ESTADO 3: 63 =0 ESTADO 4: 62=04=0
M2 M3 M2 = -T23 M3
oY oy VN g A G e
S g —— K <o o = o 7 oY
/1A82 A63
N
M3 = - (T32+T34)
ASS ANV
P TPUT OO ESTADODSL.....ccciiiiiiiiees i, ESTADOG.........cccceveeeenne

Fig. 2.23. Ejemplo Algebraico del Proceso de Liberacion Alterna.
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Observaciones:

1.- Laliberacién de los nudos alternos (i = 2, 4) expresa el reestablecimiento del equi-
librio con el consecuente desequilibrio de los nudos opuestos empotrados {j = 3).

2.- Los nudos donde las rotaciones no son grados de libertad no se necesitan liberar.
Nétese que en ningun estado se ha introducido restricciones al movimiento del apo-
yo deslizante o articulado.

3.- Secumple un ciclo del proceso iterativo cuando se han liberado todos los grados de
libertad. Cada ciclo estd compuesto por la superposicion de 2 estados: )

Ciclo 1 = Estado 1 + Estado 2; Ciclo 2 = Estado 3 + Estado 4; etc.
Nétese que los estados impares son semejantes, al igual que los estados pares.

4.- El proceso es convergente a cero, debido a que en los ciclos altos los momentos
desequilibrados {Mi) son producidos por los momentos transportados y estos van
disminuyendo en magnitud, ya que aij < 1 y usualmente fij < 1.

Ciclos altos: Mi = -=Tjj Dij = aij Mi Tji = fij Djj

M M M

. .. 61 = EAGi - E 1“ — Siclos - ciclos

5.- Caélculo de6i: ST e E Kjj E Kjj 4 E Ko E kij
j j 3

J J

6.- Los momentos finales (Mij) se calculan por superposicion de los momentos hallados
en los diversos estados (Ei):

Mij= uj + Dj + Ti + Dij + Ti + .. + Dij

EO E1 E2 E3 E4 En

ciclo 1 ciclo 2

El proceso culmina distribuyendo momentos para no desequilibrar los nudos con los
momentos de transporte; salvo que el nudo pueda absorber el momento desequili-
brado, por ejemplo, una conexién de empotramiento.

2.6.1. Solucion de un Aligerado
Analizar el aligerado del edificio cuya planta tipica se muestra en la Fig. 2.24. Se hace

notar que este ejemplo es hipotético, ya que la placa estd mal dispuesta en planta, lo que
puede causar problemas torsionales por efectos sismicos.
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D som @ es @ e @
Foooeem e B0 e By
o | —m 7 VK—\
I (] 1 #(B)
.- > X
0.4 J/ 1 . 7 _ S O\\ =z . d 7] 8.0m
] ' " Franja
Placa — . X modular
t=0.25 | ,
h=3.0m — . {1 (A
™ viga sobre volado
viga
+ 40 cm_ -f . 40cm N
— o] R g g =l= 4
[ A *Lj’vu ° ¢ X [ 18'75 e z700 em
i) jruort 20em .7 1625 E=210tonjome
! 410 L 30 110 L 30 L 410 ‘ (concreto armado)
CORTE X-X MODULO ESTRUCTURAL

Fig. 2.24. Planta Tipica de un Edificio.

Cargas: peso propio = 0.35 ton/m? Nota: en realidad el anédlisis por carga
acabados = 0.10 permanente debe desdoblarse del
tabigueria mévil = 0.10 andlisis por sobrecarga (s/c), ya que
s/c - 0.30 los factores de seguridad son

diferentes y también porque la s/c
puede actuar en forma alternada.

w = 0.85 ton/m?

El modelaje de la placa se hard empotrando sus extremos lejanos (Fig. 2.25), suponiendo
que no existe repercusion de los giros de un nivel a otro; esta hipdtesis es aceptada por
la Norma de Concreto Armado E-060 y por el Reglamento norteamericano ACI para el
analisis por carga vertical.

] - Placa 0.40 x 0.25 Para el ancho tributario de 0.4 m:
3.0 | w = 0.85 ton/m? x 0.4 m = 0.34 ton/m
1 T T T L L LT Y
/ \/\\ ;/ 83=5mm AW
| )] @) &Ky @)
30| @)
o | o
Lo 6.0m b 60 60 F 1.0 i

Fig. 2.25. Modelo Matemadtico del Aligerado (elevacion).
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La viga del eje 3 apoya sobre las vigas de los ejes A y B, mientras que las vigas de los
ejes 2 y 4 apoyan sobre columnas; puesto que laluz L,, = 12 m es considerable,
existird un desplazamiento vertical importante en el apoyo 3. Se supondra que &3 es igual
a b mm; este valor puede calcularse analizando uno de los pérticos A o B de la manera
mostrada en la Fig. 2.26.

N T‘\ AN R A NN
deflexion de las , Placa
vigas 2y 4 B x 0.25 R3
/ . N
63\L I {f - - - e 6‘/
R deflexion de
laviga3
NN AN\ NN\ NN AN
I 80m - - 6.0 Foo 6.0 y 6.0 7)1 0/
(A (B) M @ 3 )
EJES2y4 EJE AoB

0
N
4t % t = espesor de placa

1

B !
Zl\tanTInT]/THrUt]’K J bi &* - | VigaA
' R3 viga3 ) ‘
A) | (B) CALCULO DEL ANCHO EFECTIVO “B*
CALCULO DE R3 EN LA PLACA (vista en planta)

Fig. 2.26. Cdlculo de “83".

En el analisis del eje A {o B), la placa del eje 1 debe ser modelada considerando una
seccidn transversal con un ancho efectivo igual a “B” y un peralte igual a “t”; esto se
debe a que al rotar la viga del eje A (de ancho “b”) deforma sélo a una porcién de la placa.
Para fines practicos puede usarse B = b + 4 t, aunque algunos investigadores proponen
otras expresiones en funcidn de la longitud de la placa, de su altura, etc.

Retornando al ejemplo, en la placa se tiene: 1 /L = 40 x 2563 /(12 x 300) = 174 cm?;
como concurren dos placas al nudo 1 se tendré: | / L (dos placas) = 348 cm?. Por otro
lado, en el aligerado 1-2 se tiene: | / L {(aligerado) = 22700 /600 = 38 cm?3.

Segun la Norma E-060, cuando una barra concurre a otra que es 8 veces mas rigida,
puede suponerse que esa barra estd empotrada sobre la mds rigida. Por lo tanto, se
supondra que el aligerado 1-2 estd empotrado sobre la placa en el hudo 1 (en realidad
a, = 38/(38 + 348) = 0.1).

Con lo cual, el modelo del aligerado se simplifica al mostrado en la Fig. 2.27, donde se
observa que el momento en 4-3 es conocido (M, = + 0.17 ton-m); por lo tanto, puede
trabajarse reduciendo el grado de libertad 64 a cero.
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R — N

N N Zay — ) g =0aTtonm
)] @ (;) 3=5mm 4

o eom . 89, 80 )

i

Fig. 2.27. Modelo Matemdtico Simplificado del Aligerado (elevacion).

CALCULO DE RIGIDECES kij = | / LKo y COEFICIENTES DE DISTRIBUCION

DE MOMENTOS «ij kij / = kij
Adoptando Ko = |/ 6 m, se tiene: k12 = {I1/6)/(1/6) = 1 = k23
k34 = % (1/6)/(l/6) = 0.75
Nudo 2 kij aij Nudo 3 kij oij
2-1 1 05 3-2 1 0.57
2-3 1 0.5 34 0.75 0.43
2= 2 1.0 z= 1.75 1.00
MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO (Estado O o Estructura Primaria)
En1-2: u12 = -u21 = -wlk?2/12 = -0.34x62/12 = -1.02ton-m
ey —_— w u34 w
u1742 (T O T w21 WO EEACL, ?32 L N a e |
‘\ N ft} (\\4 — - N l’ Uy o s J Mo
() @ e e 5 4
| L=6m ¢ () L=6m ) (3) L=6m (‘)

En 2-3: u(d) = -6 EI8/ L2 = -6x210x22700x0.5 /6002 = - 40 ton-cm = - 0.4 ton-m
u23 ww) + ud) =-1.02- 040 = -1.42 ton-m
u32 ul{w) + u(d) 1.02 -0.40 = 0.62 ton-m

En 3-4: ud4(w) = -wi?2/8= -0.34x62?/8 = -1.53
u34 (8) = -3EId/L?2 = -3x210x22700x(-0.5)/600% = 20ton-cm = 0.2 ton-m
u34 (Mo) = Mo/2 = 0.17/2 = 0.08

u34 = u34(w) + u34(8) + u34 (Mo) = -1.25 ton-m

Para el Cross se utilizara una aproximacion de (1/100) u_
en forma tabulada se obtiene:

. = 0.01 ton-m; trabajando
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aij 0.0 0.50 0.50 0.57 0.43

Nudo| (1) (2) 3)

uij -1.02 1.02 -1.42 0.62 -1.25 Mi
0.10 0.20 0.20 0.10 0.00 M2=04
0.00 0.00 0.15 0.30 0.23 M3 =0.53
-0.03 -0.07 -0.07 -0.03 0.00 M2 =-0.15

0.02 0.01 M3 =0.03
Mij -0.95 1.15 -1.14 1.01 -1.01

En este caso, se han tabulado los valores Mi sélo porque se calcularan las rotaciones:
6i = T Mi/ZKij = Z Mi/ {4 E Ko Zkij)

Donde: 4 EKo = 4x210x 22700/600 = 31780 ton-cm = 318 ton-m

Luego: 62 = (0.4-0.15) /(318 x (1 + 1)) = 0.000393rad ..... (sentido horario)
63 = (0.53 + 0.03) /(318 x {1 + 0.75)) = 0.001 rad ... (sentido horario)

N

1.1
0.95 //7‘\ 5 “ 1.01
. A
]

\ /| S o

AN Vs . L
N / (2) R (3)

=7
'

4
ST @

Fig. 2.28. Diagrama de Momento Flector (DMF) en ton-m

El DMF (Fig. 2.28) ha sido dibujado hacia el lado de la fibra traccionada. Los puntos de
inflexion {P1) y los puntos donde se presentan los maximos momentos positivos, pueden
determinarse con los métodos descritos en el acdpite 2.7. La fuerza cortante Vij, puede
calcularse por equilibrio de cada tramo i-j, conociendo Mij, Mji vy la carga actuante.

2.7. Métodos para el Trazado del Diagrama de Momento Flector

Se explicara dos procedimientos, uno manual (PEABODY) y el otro computacional, para
dibujar el diagrama de momento flector.

2.7.1. Método de la Pardbola Unidad (PEABODY)
w
Este método es aplicable al caso de O T “")2

barras sujetas a carga uniforme, con s B
momentos conocidos en sus extremos. / : L e
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El proceso consiste de los siguientes pasos:

—~  Tener dibujado de antemano una parabola cuadratica a cualquier escala (por ejem-
plo,luz = 10cm, flecha = f = b cm).

- Definir las escalas: Longitud: L = luz.... escala horizontal
Momentos: w L2/8 = f ... escala vertical

—  Sobre la parabolaillevar M1y M2, empleando la escala de momentos.
—  Trazar lalinea de cierre {Fig. 2.29) y hallar los puntos de inflexion {Pl).
—~ Trazar una paralela a la linea de cierre hasta que toque tangencialmente con la

parébola (Fig. 2.29); en el punto de tangencia se hallara el maximo momento flector
positivo (M( +)}, cuya magnitud se mide con la escala de momentos.

/

\

— Pl //Mz\

I v 2l |

T Q . ' Linea de \ M ; //‘
Pto. tangencia —/ cierre M) e
~
PARABOLA UNIDAD DMF (enderezado)

Fig. 2.29. Metodo de la Pardbola Unidad.

- Finalmente, como se conoce 5 puntos (M1, M2, PI1, P12 y M(+) maximo), emplean-
do un pistolete se puede enderezar el Diagrama de Momento Flector.

La razén por la cual se le llama a este método “Pardbola Unidad”, se debe a que con una
so6la parabola puede definirse el DMF de una (o varias) viga con varios tramos (Fig. 2.30},
ya que sélo sera cuestion de modificar las escalas para el tramo en anélisis.

wi , W2,, - w3
qannaguuseenuaunRnent AR ERRERNRNR SR AR REER AN NARRRARARY

N\

s 7

LH L2 LB

Fig. 2.30. Viga Continua de 3 Tramos.

Notese ademds que si existiese una séla carga concentrada (P) al centro de un tramo,
puede seguirse el método descrito, utilizando un triangulo de altura “f” en vez de la
parabola cuadratica; en este caso, la escala de momentos se define igualando el momen-
to isostatico central (PL/4) a “f“.
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2.7.2. Proceso Computacional para el Trazado del DMF

Cuando se cuenta con una calculadora programable, o con una computadora personal, se
sugiere aplicar el principio de superposicion sobre las cargas, desdoblando el tramo en
anélisis en una serie de vigas isostéticas, donde en cada una de ellas (“i”} actua una sdla
carga, por lo que el algoritmo que define su DMF (“mi{x)”}) es conocido; finalmente, se
suman los valores mi(x). Para aplicar este procedimiento es necesario desdoblar la longi-
tud del tramo en una serie de intervalos de igual magnitud ( L, Fig. 2.31) y guardar en
variables dimensionadas los valores discretizados de mi(x).

w ,
Moo P M2 3 > x=04L,2AL, L
Lo . AL AL AL AL AL AL
! 1 T
: M2 | | .
M1(7 , \/ . i mi(x): I sz
Estado 1 -> m1(x) T TP T T ‘ ; !
+ i i + o f ‘ i
w . . . .
LTI s = m2(x) S —
. Estado 2 -> m2(x) 2 o T T |
N e * * N | 1 1
, / S | ‘ m3(x) \ ! |
A Estado 3 -> m3(x) o I T
| "' T
Fig. 2.31 jw ‘ e
: I pe i
Proceso Computacional para S ‘ e
Trazar el DMF. ' -

M) = m1 () + m2(x) + m3()

Cabe mencionar que el Programa “VIGA1” (descrito en el acapite 3.2.2) aplica el método
computacional propuesto, desdoblando la longitud de cada tramo de la viga continua en
16 intervalos equidistantes. Este programa soporta hasta 20 cargas distintas en cada
tramo.

2.8. Proceso de Liberacion Nudo por Nudo v de Liberacion Simultinea

El procedimiento que se ha utilizado hasta el momento para la liberacién de los nudos, se
conoce como “Método de los Nudos Alternos”, porque en cada estado la liberacién (o
distribucion de momentos) se realizé sobre los nudos alternos, empotrando los adyacen-
tes. Existen otros procedimientos que se mencionan a continuacién.
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a.- Liberacion Nudo por Nudo

En este caso, por cada estado, se libera un sélo nudo y se empotra al resto; con lo cual,
por cada ciclo habra que llenar tantas lineas de célculo como grados de libertad rotacionales
tenga la estructura (Fig. 2.32), lo que evidentemente retarda el proceso. En cambio, en el
procedimiento de liberacidn alterna, cualquiera sea la cantidad de nudos, por cada ciclo
se llenan sélo dos lineas de célculo (dos estados). Por esta razén, se descartara el proce-
dimiento de Liberacién Nudo por Nudo.

LIBERACION ALTERNA (1 CICLO) LIBERACION NUDQ x NUDO {1 CICLO)

e T \ TN '\\‘ $e T T \\\ ’\\‘

N ZANNR 4 TN |X VAN AN AN R
«— g < > « —
transporte transporte

J ,,/’ - \Q N §/ TN ‘Q

N AN VAR AN NSNS a JARESEANS N

«— —> -— —
y . SN T N
Fig. 2.32 N ) N ——N
«— —>

b.- Liberaciéon Simultanea

En este procedimiento se suel-

tan todos los nudos en forma Fig. 2.33. LIBERACION SIMULTANEA (1 CICLO)
simultanea (Fig. 2.33), lo que
equivale a distribuir momentos
en todos los nudos (o a equili- ,
brarlos), para enseguida fijar- N AN
los, lo que equivale a transpor- | | i |
tar momentos rompiéndose D X ><\ ‘ x w‘ x “
nuevamente el equilibrio. En T ‘ \ : ;‘

este procedimiento, al igual ‘ ‘ f' |

que en ei de liberacién alter-

na, también se lienan solamente dos lineas de célculo, una de distribucién de momentos
(D) y la otra de transporte de momentos (T) en forma cruzada.

SN e

/A
\
2

De los tres procesos de liberacidn, el mas rapido en converger es el de Liberacion Alter-
na; sin embargo, se recomienda usar ese procedimiento sélo para la solucién de vigas,
debido a que resulta muy engorroso aplicarlo en la solucidén de pdrticos (Fig. 2.34). Para
resolver pérticos mediante el método de Cross, es preferible aplicar el procedimiento de
Liberacién Simultanea, que es mucho mas mecanico que el de Liberacién Alterna, sin
importar que se retarde la convergencia en uno o dos ciclos adicionales.
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—

\ e e ‘/;

i $
\
\‘

AN\ N NN AN\ T\L\ A\
Fig. 2.34. Procedimiento de Liberacién Alterna (1 Ciclo) en un Pértico.
2.8.1. Ejemplos de Aplicacion
1.- Resolver el aligerado anterior (Fig. 2.27) mediante el proceso de Liberacion Simuita-
nea. En este caso, {os coeficientes de distribuciéon de momentos y los momentos de
empotramiento no varian; sin embargo, en el proceso de Liberacién Simultanea se
realiza un ciclo mas que en el de Liberacion Alterna, a pesar de que en ambos casos
se trabaja con la misma precision (0.01 ton-m).
w = 0.34 ton/m
i e
| )
gl 7N\ /¢\4 /% =017 ton-m
83 =5 mm
4} 2 @)
) @)
| 6.0m I 6.0m 6.0m :
o T T o i o - ” . i
| ., 000 . 050| 050 0587 043 _
Juj | 102 102 142 062125
D | 000 o.20§ 020 . - 036 027 |
T | 010 7 * 000 0.18 " " 010 0.00 |
D [ 000 . -0.09 -0.09 L 006 -0.04 |
T 004 77000 -003 7 -004| 000 ;
| D w‘ 0.00 - 001: 001 002 | 002 j
T .1 000~ P S |
Miji | 096 114, -1.15 1.00 | -1.00 i
(ton-m) | [ I |
2.- Resolver el aligerado anterior (Fig. 2.27) sin reducir el grado de libertad 64 (como si

la barra 3-4 fuese continua); se utilizara el proceso de Liberaciéon Alterna.

Enestecaso: k12 = k23 = k34 =1/LKo = {I/6) / {I1/6}) = 1. Con a43 = k43 /k43
= 1. Adicionalmente, los momentos de fijacién en 3-4 deben calcularse sobre la
barra biempotrada:
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wl? /12 =1.02ton-m W
6EIS/L2 = 0.40 ton-m QEITITITITIITITLL LT E
u34 (| ————J u43

u(w)
u (8)

v

Conlo cual: u34 =-1.02 + 0.40 = -0.62 ton-m 1

u43 = 1.02 +0.40 = 1.42ton-m = + - E=8M._
3 4
También, debera recordarse que en el nudo 4 existe un momento aplicado cuya magnitud
es: Mo4 = + 0.17 ton-m. Trabajando con el proceso de liberacién alterna se obtiene:

aij | 0.00 0.50 0.50 0.50 0.50 1.00
Nudo| (1) k=1 @ k=1 ®) k=1 @
uij | -1.02 1.02 | -1.42 0.62 -0.62 1.42 Ma:
010 -  0.20 020 -  0.10 062 — -1.25 M4 =-1.25
000 <« 000 013 <«  0.26 026 « 0.13
003 - -006 | -006 - -0.03 006 - -0.13 M4 =-0.13
000 <« 0.0 002 <« 004 0.04 « 0.02
-0.01 | -0.01 -0.02 M4 = -0.02
Mij | -0.95 1.15 | -1.14 0.99 -1.00 0.17
84 =3M4/(4EKoZkij) = (-1.25-0.13-0.02) /(318 x 1) = -0.0044 rad

Nota.  Enel primercicloM4 = Mo4 - u43 = 0.17-1.42 = -71.25. También, como en
Cross se trabaja con los momentos en los extremos de las barras, puede “pen-
sarse” que Mo4 actua en sentido contrario sobre la barra 4-3, luego, para equi-
librarlo, se deberd aplicar: M4 = - ( - Mo4) - u43.

2.9. Estructuras Simétricas en Forma

En caso no se desee aplicar el concepto de barra equivalente para reducir los grados de
libertad, puede trabajarse con media estructura aplicando los siguientes conceptos.

2.9.1. Carga Simétrica

En Ié Fig. 2.35 puede observarse que 6i = -0j, por lo que durante el proceso iterativo se
tendra: ABi = - ABj

Por simetria en forma: fij = fji \Y% Kij = Kji

Conlo cual: Dij = Kij AGi = Kji(-ABj) = -Kji ABj = - Dji

Lo que proporciona: Dij = - Dji
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El momento que se transporta desde “j” hacia 0] w o fji i)
u"” - e .

i” es:
Tij = fji Dji = fij (- Dij) = - Tji /
|

De esta manera, se llega a la conclusién que \
el momento transportado desde “}” hacia “i” |
{Tij), puede obtenerse como el mismo momen-

to que se transporta desde “i” hacia “j” (Tji),

pero cambiandole el signo. Esto permite tra-

bajar sélo con el nudo “i”, {(media estructura)
obviando al nudo “j”.

0] -

2.9.2. Carga Antisimétrica

En este caso 0i = 0j (Fig. 2.36), por lo que / /'
siguiendo el procedimiento indicado en 2.9.1 i /

se concluye que Tij = Tiji.

Es decir, para estos casos, no existe la nece-
sidad de cambiar el signo a Tji.

4

R\\N

Tij = Tii

Fig. 2.36

[N\

Cabe mencionar que los conceptos explicados
son validos para todo tipo de estructuras simétricas en forma, incluso compuestas por

barras de seccidn variable, placas o muros de albanileria (Fig. 2.37).

T > ->
- - F2 ~Ei s F2
i \‘ o 1
| P | -
| wo | -
(RERRRRRRRRARRRRRRRSRRNY . e
///, T *’"\\\ N F1 -> 5 # : -> F1
// \ % L ;
/
/ t
/ \ , E
AR ASSSRNNNNN

ASNY

Fig. 2.37. Estructuras Simétricas en Forma con Carga Simétrica y Antisimétrica.

2.9.3. Ejemplos de Aplicacion

Resolver el pértico simétrico mostrado en la Fig. 2.38. Las vigas se trabajaran
adoptando Tij = -Tji, ya que en ellas se cumple que Bi = -6j.

1.-

EnlaFig. 2.38 se observaque Mo3 = - 1ton-m,yqueu2b5 = u36 =-2x62/12 =-6
ton-m. Por otro lado, se trabajard con el proceso de Liberacion Simultanea, con una
aproximacién de 0.01 ton-m, sombreéndose las barras que tienen un tratamiento espe-
cial (Tij = -Tji). Adicionalmente, se calculara 03.
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~2tonfm k<D
1 ton-m (\ﬂIﬂIHTJHﬂIlUHﬂTU /) 1 = — 6
- 41 " Ko=1/3m | )
I I 3.0 03 = - 66
kc=(1/3)/Ko=1 /
g2 ton/m - /e k=4 \
LU LT T L ) 1 ke5=(81/6)/Ko=4 2 = 5
8l / S -
! (| B0 KE=@1/8/Ko=2! 02 = _ 05 !
‘ i /
N N - 'J\ 1 RN 5
J{ - 60 m i \;\ <
Fig. 2.38. Ejemplo de Aplicacion en un Pdrtico Simétrico en Forma y Carga.
Nudo 1 2 3
Barra 1-2 2-1 2-5 2-3 3-2 3-6
éxij 0.00 1/6 4/6 1/6 1/3 2/3 M3 =
uij 0.00 0.00 -6.00 0.00 0.00 -6.00
D 0.00 1.00 4.00 1.00 1.66 3.33 -1+6
T 0.50 0.00 -2.00 0.83 0.50 -1.66 =+5.00
D 0.00 0.19 0.78 0.19 0.39 0.77 1.66-05
T 0.09 0.00 -0.39 0.19 0.09 -0.39 =+1.16
D 0.00 0.03 0.13 0.03 0.10 0.20 .39 - 0.09
-T 0.01 0.00 -0.06 0.05 0.01 -0.10 = +0.30
D 0.00 0.00 0.01 0.00 0.03 0.06 0.1 - 0.01
= +0.09
Mij 0.60 1.22 -3.63 2.29 2.78 -3.79

Célculode 63 = (5 + 1.16 + 0.3 + 0.09) /(4 EKo (1 + 2)) = 1.64/E| rad

QObservacidn:

En toda barradescargada cuyo extremo “i” no rota, mientras que “j” rota, y que no tenga
desplazamien lativo entr remos (tal comao la barra 1-2), el momento en “i”
puede calcularse aplicando la definicién de factor de transporte: Tij = fji Mji. Por ejemplo,
paralabarra 1-2 setiene: T12 = 21 xM21 = % x 1.22 = 0.6 ton-m (Fig. 2.39).

Por otra parte, en la columna 2-1 de la Tabla se observa que no existe momento de
transporte que provenga de 1-2 (siempre T21 = 0), es decir sélo existe D21 {(momentos



66 2. Método de Hardy Cross

equilibrantes), por lo tanto, M21 puede obtenerse al final del proceso por equilibrio del
nudo 2. De esta manera, esta demés tabular las columnas 1-2y 2-1.

En conclusién, de cumplirse

las 3 condiciones menciona- 379 .

das: 2'7? —/ {1.0 4 © )3.79
a)8i = 0; 6j=0 \\ o \[7— ‘
b} 8ij = 0 \ | 4o lem
c) barra i-j descargada 353 |\ /. ] AN M21
122 | N - L@y

Entonces la barra i-j \ 229 " g / “
podra reemplazarse \ j |
por un resorte helicoidal que / J \\\
rigidiza al \ DMFfon-my /1 L

(i , R
nudo “j” (Fig. 2.40). ‘o6 Fig. 2.39 . \‘ M12 =\é1 M21 |

2.- Resolver el problema anterior (Fig. 2.38)} simplificandolo al maximo (Fig. 2.40).
1 ton-m 2 ton/m ~2ton/m 2ton/m
 MTITIILLL D T oy ] CLETELELTTTTLL o TUTLLLOTLIT
b o/ i Q\ 3 3 &
41 ;
| | 3.0
2 ton/m | 2 tgrj/m 2'
[T IO L {/ = 2 { UJLUTITIJ,UJ%*R* 2
8l Col.descargada ) k21 =1
[ - 3.0m 8§21 =0.0 B ‘73;07277?
ko= 1! , ¥ o’
| sm | ! ;| e1=00
= &= SN 30m
6.0m ‘o T
jo 20 ! 1

Fig. 2.40. Modelo Matemistico Simplificado al Méximo.

En el ultimo esquema de la Fig. 2.40, los desplazamientos verticales de los nudos 2' y 3’
no son grados de libertad, ya que se conoce lafuerzacortanteen 2'y 3' (V2’2 = V3’3 = Q);
lo propio ocurrirfa si existiese una carga concentradaen 2' o 3'. Por lo tanto, trabajando con
las barras equivalentes, se tiene:

k22'
k33’

% (81/3)/Ko =2
Ya {41/3)/Ko
k23 = k21 = (1/3) /Ko

1

1
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67

El momento de empotramiento se calcula sobre la viga con conexién deslizante, o tam-
bién, empleando la barra con doble longitud {por simetria en carga):

u22' =u33'= -2x62/12 = -6 ton-m

Luego, aplicando el proceso de Liberacién Simulténea, se tiene:

Nudo I’ 3

Barra 2-2' 2-3 3-2 3-3

aij 0.50 0.25 0.50 0.50

auij -6.00 0.00 0.00 -6.00 M3 =
D 3.00 1.50 2.50 2.50 -146=5
T 0.00 1.25 0.75 0.00

D -0.62 -0.32 -0.37 -0.37 -0.75
T 0.00 -0.19 -0.16 0.00

D 0.09 0.05 0.08 0.08 +0.16
T 0.00 0.04 0.02 0.00

D -0.02 -0.01 -0.01 -0.01 -0.02
Mij -3.55 2.32 2.81 -3.80

Notese que los nu-
dos 2"y 37 no se
tabulan, porque
M2 2 y M3°3
pueden calcularse
por equilibrio al fi-
nal del proceso.
Asimismo, M21 se
determina por equi-
librio del nudo 2 y
M12 se calcula
aplicando la defini-
cion de factor de
transporte.

Célculode83 = (5-0.75 + 0.16-0.02) /(4 EKo {1+ 1)) = 1.65/E! rad

y . 30m
3.80 |
. 1

281 | .

- = . 3
\\ \\\ (’)
2x62/8-38=52

356 |\

123 | N ]
2
\ 232 N

\ e
|\ 2x62/8-355=5.45
\
N
0.61

Fig. 2.41. DMF (ton-m)

r\ S 1)
1.23/2 = 0.61
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2.9.4. Problema Propuesto

En la figura 2.42 se muestra la planta tipica de un edificio de concreto armado destinado
a oficinas, se pide analizar el aligerado comprendido entre los ejes By C (zona con para-
peto) mediante el método de Cross. Se utilizara los siguientes procedimientos:

1.- LIBERACION ALTERNA:

1.a. Estructura total, sin reducir grados de libertad (GL).

1.b. Media estructura {simetria), reduciendo todos los GL posibles.
2.- LIBERACION SIMULTANEA:

2.a. Estructura total, sin reducir grados de libertad.

2.b. Estructura total, reduciendo sélo los GL 61 y 064

Suponer:

Ko=1/4m

| = momento de inercia del aligerado
Peso del aligerado = 0.3 ton / m?
Acabados = 0.1 ton / m?

Tabiqueria flotante = 0.1 ton / m?
Sobrecarga = 0.25 ton/ m?

Parapeto de Albanileria:
h=12m

t=0.16m
y=18ton/m?

1 — e
—L T L] T8
P
<> parapeto 6.0m
N <> |
| g \\
{1 {— B
volado
l
<> ! 6.0m
|
‘ -
1 b A)
, 20 | *
1o jl oosom L 1-,9,,,,%,,,,,,,@-,0"1, 10}
! | '
& ) () )

Fig. 2.42. Problema Propuesto.
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ANALISIS SIMPLIFICADO
DE VIGAS SUJETAS A
CARGA VERTICAL

3.1. Hipétesis Simplificatoria de 1a Norma E-060

La norma peruana de concreto armado E-060, asi como el reglamento norteamericano
ACI, permiten analizar a las vigas de

los edificios sujetas a carga vertical, B R B
suponiendo que los extremos lejanos

de las columnas que concurren a la K2 K4 K6
viga en estudio, estan empotrados ‘

(Fig. 3.1); esto es, se supone que no Kie 3 Elc HHHE v 4 A WX
existe repercusién de los giros entre h

los niveles consecutivas. K1 K3 K5

La hipétesis mencionada es correcta
cuanto mayor sea la rigidez al giro de N\ NN N
las columnas (Ki) en relacién con la | j |
rigidez de las vigas, ya que en ese

. . . - K1+K2 . | K3+K4 . K5+K6
caso, las vigas estarian practicamen- NI . N
te empotradas en las columnas y el f b PAY
efecto de las rotaciones sobre los es- "
fuerzos seria despreciable. Fig. 3.1. Modelo Simplificado de una Viga.

También se admite que los pdrticos no tienen desplazamiento lateral, o que los efectos
de estos desplazamientos son despreciables. Esta hipdtesis es cierta cuando el edificio
es simétrico, o sino, cuando contiene una densidad adecuada de placas o muros de
albanileria {elementos muy rigidos lateralmente) que limitan ios desplazamientos
horizontales; lo Ultimo puede explicarse por el hecho que los pdrticos estan conectados
entre si a través de la losa del techo (Fig. 3.2 y 3.3), la que se asume que actlia como una
gran plancha axialmente rigida (“DIAFRAGMA RIGIDO") que trata de compatibilizar los



70 3. Andlisis Simplificado de Vigas Sujetas a Carga Vertical

desplazamientos laterales de los distintos ejes, por lo tanto, si uno de los ejes no se
desplaza, el resto tampoco lo hara.

La hipétesis de Diafragma Rigido es valida cuando los techos son losas aligeradas o
macizas, pero no es aplicable cuando el techo es metdlico 0 de madera, en cuyo caso, los
porticos deben analizarse independientemente contemplando los desplazamientos late-
rales. Asimismo, debe indicarse que la hipétesis simplificatoria de la Norma E-060 es
valida sélo cuando se analiza por carga vertical a los pdrticos, ya que los muros se despla-
zan lateralmente cuando el edificio esta sujeto a cargas horizontales.

EnlaFig. 3.1 se aprecia que las columnas estan descargadas, que no tienen desplaza-
miento relativo entre sus extremos y que mientras uno de sus extremos rota, el otro esta
empotrado, por lo que cumpliéndose estas tres condiciones (ver el acapite 2.9.3), las
columnas podran ser reemplazadas por resortes helicoidales, cuyas constantes son igua-
les a fa suma de las rigideces al giro de las columnas que concurren al nudo respectivo,
esto permite simplificar ain mas el modelo matemadtico de las vigas.

3.1.1. Ejemplo de Aplicacion

Resolver la viga del segundo nivel correspondiente al eje 2 del edificio cuyas plantas se
muestran en la Fig. 3.2. Se supone que las cargas actuantes en el eje 2 han sido calcula-
das mediante un metrado previo. Se adoptara: Vigas de 30 x 60 cm, Columnas de 30 x 30
cm yKo = 225 cm?.

=0

1 -+ (3)
placa e

| i i v4.0m

B R [ @

{ o | e 1 40m

< SR
5 sem L 204 20 ) .eom_
@ ®) © @ ®)
PLANTANIVELES 1y 2 PLANTA NIVEL 3

Fig. 3.2. Plantas del Edificio en Estudio por Carga Vertical,

Enla Fig. 3.2 puede apreciarse que los ejes 1 y 3 tienen placas, por lo que ante la accién
de las cargas verticales practicamente no se despiazan lateralmente. De esta manera,
puede asumirsed =0 enlos ejes 1y 3, pero, al estar conectado el eje 2 {a través de la
losa del techo) con los ejes 1 y 3, no se desplazara horizontalmente, con lo cuali, el
modelo matematico del eje 2 sera el mostrado en la Fig. 3.3.
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LD oy ;
<0 ’ 5 ton/m
8ton 3.0 8 ton ILLITITLILLL 8ton
5 ton/m 5 ton/m ‘ k=2 p k=2, k=1
AREARARNAAN! S A SRR ANNRARR N s @t = @‘F
5N W k=4 ~ k=86 -
4 3.0 . 60m 20 20
LU TCHTEE v Lo (’A) o (/(:)
) L .6o0m 720,207 ®)
30 (A) (é) ©) MODELQ SIMPLIFICADO
~ 6-0 m \L 2.0 , 2.0 / 4 Nivel 2 del Eje 2 kAB = 30x60° / (12x600x225) = 4
A (B) ©) Seglin la Norma E-060 KBC = 30x60° / (12x400x225) = 6
ELEVACION del EJE 2. Los
apoyos simples son ficticios keol.= 30x30° / (12x300x225) = 1

Fig. 3.3. Modelo Matemadtico de /a Viga del Segundo Nivel. Eje 2de la Fig.3.2.

Momentos de empotramiento: uAB = -uBA =-5x6? /12 = -15ton-m
uBC = -uCB =-8x4/8 = -4 ton-m

Luego, aplicando Cross {proceso de Liberacion Alterna) se tiene:

Nudo | (A) (B) (©)
aij 0.667 0.333 0.50 0.857 ] )
NOtese que las rotaciones
uj | -15.00 15.00 -4.00 4.00 9Ay 86C no pueden reducirse
a cero, ya que se desconoce
10.00 - 5.00 171 - -3.43 la magnitud de los momentos
238 - -476 714 ~ 357 Magy Mcg
159 - 079 153 -  3.06
038 - -0.77 -1.16 - -0.58
025 - 0.12 025 - 050
006 - -0.12 -0.18 ~  -0.09
004 -~ 002 004 —~  0.08
-0.02 -0.03
Mij -5.94 15.26 -12.40 -0.03

Para obtener el momento flector en las columnas, debera repartirse el momento desequi-
librado en los nudos proporcionalmente a las rigideces de las columnas que concurran al
nudo en andlisis. El diagrama de momento flector, asi como el célculo de los momentos en
la columna central del segundo entrepiso, se muestran en la Fig. 3.4.
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Fig 3.4. DMF (ton-m) 1432 = 0.71

Nétese en la Fig. 3.4 que el momento en C-B es pequeio y se invierte de sentido, esto se
debe a que: 1) la viga estd practicamente articulada en C, ya que ella es 6 veces mas
rigida que la columna; vy, 2) la carga resultante en A-B (30 ton) es mayor a la que existe en
B-C (8 ton), lo que genera inversién de momentos en C-B.

3.2. Maximos Momentos Flectores en Vigas de Edificios

En un edificio las sobrecar-
gas (s/c) actuan en forma
esporadica sobre sus am-
bientes (Fig. 3.5); es decir, un
dia el ambiente puede estar
sobrecargado y al otro dia
descargado. Esta continua
variacion en la posicion de la
sobrecarga origina los maxi-
mos esfuerzos en los diver-
sos elementos estructurales,
gue deben ser contempla-
dos en el disefo.

Fig. 3.5. Variacion en la Posicion de la S/C

a.- Maximo Momento Flector Positivo

Para determinar el maximo momento flector positivo debe buscarse que los extremos del
tramo sobrecargado roten lo mayor posible, asimilando el tramo en anélisis al caso de una
viga simplemente apoyada (Fig. 3.6).

w
LARLARR NN R AR RN AR AR RO R RN RNy

w 1
L 12 WY oo (N
i G X

(+) ; 31 wl2 TN =

Fig. 3.6 221 wl2 (3 veces menor)

V7224

Esta condicién se logra sobrecargando en forma alternada los tramos. Para la viga que se
muestra en la Fig. 3.7, los méximos momentos positivos en los tramos 1-2 y 3-4 se logran
sobrecargando en forma simultanea dichos tramos y descargando al tramo central, ya
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que si se hubiese sobrecargado también al tramo central, la deformada se aplastaria y las
rotaciones de los nudos 2 y 3 decrecerian; cabe destacar que ante esa hip6tesis de carga
podria ocurrir inversiones de esfuerzos en la regién central del tramo 2-3. En cambio, el
maximo momento positivo en el tramo central (2-3) se obtiene sobrecargando sdlo ese
tramo y descargando los pafios adyacentes.

_sfel ~s/c3
IEHJ]H[[[IH < > }”““H”H”
Nas = —— —
i . sfc2 sfes , -
S g PGy [T MAXIMO M (+) EN 1-2y 3-4
Ni N N
(1) 4] (&) ) sfc2
¢ UULIOMT <« s

L e

— —

“t

Fig. 3.7

MAXIMO M (+) EN 2-3

Para el caso de los poérticos se sobrecarga con una disposicidn en forma de “damero”;
aunque, para estos casos, puede emplearse el modelo simplificado de la Norma E-060
{Fig. 3.8). Cabe mencionar que cualquiera fuese el caso, se necesita resolver tan sélo dos
hipotesis de carga para obtener los maximos momentos positivos en todas las vigas del
portico.

AT TS LT

N / AN ‘P”' '”L/“;E -
| ( ! i ; f
\ / \ / \
p {\'}”J'“”]) - v “L S RASRCRSRAY M
S I / N\ A
/ | g / \
’ | ! ‘ \
\ ‘
\ / A J
ESNN ASNY N\N g 4
NN ANNY ANNY
AANN ﬁ\,\ \\\
Modelo Simplificado
para un Andlisis por Y
Fig. 3.8 .
Carga Vertical de la
Viga del Primer Piso. _ 1
ANNN ANNN N\

b.- Maximo Momento Flector Negativo

Si se desea obtener el maximo momento flector negativo en un nudo, debe tratarse que
ese nudo rote la menor cantidad posible, mientras que el nudo opuesto tiene que rotar lo
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mayor posible, tratando de asimilar el tramo sobrecargado al caso de una viga empotrada
en el extremo en estudio y articulada en el otro (Fig. 3.9). Esta condicién permite ademas
calcular la maxima fuerza cortante en el nudo empotrado.

w
TUITERHETERLT IO i L L L
- W 1 w L2 \\\ e
; WLzliﬂg””””]HH”HHJHHH“H’[/\ 12 \Q(“)\ — — (-)‘I\S
) / V=125 W2L J’f\ ) ' ’
15 e v "t
12 2
s/c3 sfc2
”””””” []]IS]/IC[2[HIHHHIH”H””:‘ N \\]HHHH”H H”””H””
\\ A Ny A S e
m (2) @) @ MAXIMO M (-) EN EL NUDO 3

Fig. 3.9. Maximo Momento Flector Negativo.

Para las vigas que constan de muchos tramos, puede analizarse sélo los nudos de inte-
rés, adoptando modelos simplificados como los mostrados en la Fig. 3.10.

’IIHH]IHI ARRRARRANRE HUTTHITE SEERERRANNRT

(1) (2) (3) “) (5) (6) 7)
Hipotesis Real para hallar el Maximo M (-) en el Nudo (2)

\«IIHIIIIIII/\IIIIIIIHIII ‘\\ . Baja repercusion

(M e 3

Modelo Simplificado para hallar el Maximo M (-) en (2)

N llIlIHlIII‘ HIHIIHIII HHIH]IIII‘ IH[[HIIIII\

W e @ @ ) © @
Modelo Simplificado para hallar en Simultaneo el Maximo M (-) en (2) y (5)

Fig. 3. 10. Modelos Simplificados para Obtener el Maximo Momento Negativo.

Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacién en fa magni-
tud de la sobrecarga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con sobre-
cargar todos los tramos para calcular simultdneamente los maximos momentos negativos
en todos los nudos. Otras razones que conducen a esa conclusién son:

a.- Enlos edificios altos las columnas son robustas en comparacién con las vigas; esto
hace que las vigas esten practicamente biempotradas, en cuyo caso, ni siquiera
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serd necesario realizar las alternancias de sobrecarga para hallar el maximo mo-
mento positivo. En estas situaciones, basta con sobrecargar todos los tramos en
simultaneo como para obtener, con buena aproximacion, los méaximos momentos
flectores positivos y negativos.

b.- Todas las combinaciones de sobrecarga no se presentan al mismo tiempo, por lo
que resulta muy conservador disefar las vigas como para que soporten la envolven-
te de los maximos momentos flectores.

c.- Existe un fendmeno denominado Redistribucién de Momentos (que se ve en detalle
en los libros de Concreto Armado y Estructuras Metélicas), por el cual, en los nudos
convenientemente confinados por estribos a corto espaciamiento (no en aligerados),
puede presentarse la rétula plastica, manteniéndose constante el momento negativo
{Mp en la Fig. 3.11), mientras que el positivo se incrementara con el incremento de la
solicitacién; esto puede ocurrir cuando el nudo es disefado para soportar un mo-
mento negativo menor al maximo valor que puede originarse ante las distintas com-
binaciones de sobrecarga. Cabe mencionar que en las vigas de concreto armado no
es conveniente que las rotulas plasticas se formen en su zona central, porque esa
zona usualmente carece de estribos a corto espaciamiento.

Mp N Mp B

3N
C%() -

— ,—>

(G
L Curvatura

AM

Fig. 3.11. Redistribucién de Momentos.

3.2.1. Envolvente de Momento Flector

Por lo expresado en los parrafos anteriores, para determinar los maximos momentos
flectores positivos se realizaré la alternancia de sobrecargas, mientras que para evaluar
los maximos momentos negativos se sobrecargara todos los tramos en simultadneo, a no
ser que exista demasiada diferencia entre las magnitudes de la sobrecarga o entre las
longitudes de los tramos, en cuyo caso, deber4 realizarse la combinacién de sobrecarga
que permita calcular el maximo momento flector negativo en cada nudo.

Cabe resaltar que las combinaciones se realizan variando la posicion de las sobrecargas,
en vista que las cargas permanentes (cp) siempre estan presentes, en tanto que el efecto
sismico y los factores que se utilizan para amplificar las cargas para pasarlas a condicion
de “rotura”, se veran en el acapite 7.2. '

Cada hipo6tesis de carga genera su propio diagrama de momento flector (DMF) y su pro-
pio diagrama de fuerza cortante (DFC), y para el disefo se utiliza la curva que envuelva a
estos diagramas (“Envolvente del DMF” y “Envolvente del DFC”).
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Como ejemplo se verd como abordar el problema mostrado en la Fig. 3.12.

sfc =3.5 slc=25
L TN S s cinaere)

Fig. 3.12 cp=3 cp=4 cp=45

\\\ [m%u:mjjj:m HTITUIHHHJ] ”l[mm
A\

M ) 3) )
Los pasos a seguir son:

1.- Efectuar las alternancias de sobrecarga para determinar los maximos momentos
flectores positivos; luego, resolver cada estado aplicando Cross, para después graficar
para cada hipétesis de carga su DMF, montandolos en un sélo diagrama.

sfc=2 s/c=25 s/c=35
OTTICITIITTD OIITIITD

cp=45 cp=45

cp=4 = . cp=4
e TR rRTcenerne RN AN LANNRIN, N S rnrrei o (T

N
(1) (2 &) @ M ¢ (&) @

f
1l
n

2.- Sobrecargar totalmente la estructura

para obtener, aproximadamente, los slc=2 sfc=3.5 slc=25
maéaximos momentos flectores negati- ~ TTITIITID [m:gmijs

. - cp = 4.5
vos; luego, resolver la estr'uctura apli N cp=3 L} LTI
cando Cross, para después trazar su \\Tu_ﬁr—"—r——'a
DMF‘monténdoIo sobre los diagramas (1) @ &) @
anteriores.

3.- Trazar la envolvente del DMF; por ejemplo, para el tramo 2-3 se tendria:
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3.2.2. Programa VIGA1

El programa “VIGA1”, cuyo manual de uso es “VIGA 1.MAN", realiza todas las combina-
ciones de cargas verticales descritas en el acépite 3.2.1, e incluso, proporcionando los
momentos sismicos correspondientes a los extremos de cada tramo {evaluados con otro
programa, por ejemplo: “EDIFICIO”), ejecuta las combinaciones de carga especificadas
por la Norma E-060, amplificando las cargas de servicio (datos) por los factores de carga
indicados por dicha Norma (por ejemplo: 1.5 para carga permanente y 1.8 para sobrecar-
ga; ver el resto de factores en el acéapite 7.2), con lo cual, el programa dibuja la envolvente
de esfuerzos en condicién de “rotura”.

Este programa utiliza el modelo simplificado de la Norma E-O60 para el anjlisis de vigas
de hasta 10 tramos sujetas a carga vertical, y para el trazado de la envolvente del DMF, se
subdivide la longitud de cada tramo en 16 intervalos equidistantes {ver la Fig. 2.31).

La informacién que se proporciona al programa {caracteristicas geométricas y elésticas
de las barras, cargas verticales de servicio, momentos sismicos, etc.), debe almacenarse
en un archivo de datos, cuyo nombre lo define el usuario (por ejemplo: VIGAX.DAT) y los
resultados (momentos y cortantes en condicién de servicio y de rotura), se graban en otro
archivo (por ejemplo: VIGAX.RES). En conjunto con el manual de uso, se proporciona un
ejemplo de aplicacion, cuyos datos aparecen en el archivo VIGA1.DAT, mientras que los
resultados estan en el archivo VIGA1.RES.

Estos archivos pueden ser manejados con cualquier procesador de textos, con tal que los
datos se graben en ASCII; sin embargo, se recomienda emplear el utilitario SK, el que al
quedar residente en la memoria del computador, permite modificar los datos en cualquier
instante.

Légicamente, el programa también resuelve aligerados, y para el caso en que exista un
extremo empotrado serd cuestién de proporcionar columnas muy robustas en dicho ex-
tremo, y si el extremo estuviese articulado se proporciona columnas de inercia nula en
ese nudo; ver la Fig. 3.13.

J NN
- allll o N v | ] )

(444

NS

| cols. = 00 | cols. = 0

N\N AN\ N\ A\

Fig. 3.13. Artificios para Generar Extremos Empotrados y Articulados en el
Programa VIGA]T.
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3.3. Coeficientes de la Norma E-060

Tanto el reglamento norteamericano ACI como la Norma E-O60, proporcionan unas coefi-
cientes que permiten hallar los maximos valores de los momentos flectores y de las fuer-
zas cortantes reducidos a la cara del apoyo (Fig. 3.14); estos coeficientes se aplican para
vigas y losas unidireccionales (macizas y aligeradas) sujetas a carga vertical.

Para hacer uso de estos coeficientes, debera cumplirse las siguientes condiciones:

1.- Existen dos o mas tramos sujetos a carga uniformemente repartida.

2.- Ladiferencia entre las luces de los tramos adyacentes debe ser menor o igual a
20%.

3.- Lasobrecarga debe ser menor o igual que tres veces la carga permanente.

4.- Las barras deben ser prisméticas.

Mas de 2 tramos: 11(-) w L2 1w (mas de 2 tramos)
) TRAMO INTERIOR 10
Dos tramos: —- wl? ] ; f:; w L2 (2 tramos) 1 wee
1 Lwe 1 e ;
24 WY 1" 1 ®
[\ TRAMO EXTERIOR TRAMO EXTERIOR
1 / ‘L \\ |
1 \[z/ /[\ wl : }J
B w e 1
muro de 11 115wl /\ 2 16 wlL? 14 w2 apoyo
ladrillo o —— S . continuo
viga sobre viga 2 L = luz libre /[\ 115wl
{(apoyo discontinuo) A e 2

Fig. 3.74. Coeficientes de la Norma E-060.

- Si Zkcolumnas > 8Zkvigas, usar 1/12 w L? paralos momentos negativos
— Para los momentos positivos: L = luzlibre del tramo en anélisis.

— Para los momentos negativos: L = promedio de las luces libres de los tramos
adyacentes al nudo en estudio.
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3.4. Problemas Propuestos

1.-

En la figura 3.15 se muestra la planta tipica de un edificio de concreto armado
destinado a oficinas, de 4 pisos. Aplicando el método de Cross, se dibujara la envol-
vente de momento flector de los aligerados 1 y 2, asi como la envolvente correspon-
diente a la viga del eje 3. Los resultados se compararan contra los obtenidos apli-
cando los coeficientes del reglamento. Suponer:

E = 2'000,000 ton/m? Peso del aligerado = 0.3 ton/m?
Ko = 1000 cm? Acabados = 0.1 ton/m?
Columnas: 0.40x0.40m Tabiqueria flotante = 0.1 ton/m?
Vigas: 0.30x0.40m Sobrecarga = 0.25 ton/m?
Espesor de las placas: .16 m y [concreto} = 2.4 ton/m?

Altura de entrepiso = 3.0m

4.0

i

i

!

,,,,i,, { \\

(I

‘3.0

\ ,
f A (A 3
| 1 ]
J/ 40m 3.0m 40m %

A N TN e .,
(1) (2) (3) (4

P ~

Fig. 3.15. Planta Tipica del Problema Propuesto No. 1.

Para el anélisis de la viga del efe 3, en las columnas 3-A y 3-C se adicionard un ancho
efectivo de placa igual a cuatro veces su espesor. Adicionalmente, se supondrd que los
aligerados estan empotrados en las placas; asimismo, en las zonas extremas de los
aligerados que apoyen sobre vigas, se adicionard un momento negativo equivalente a
un semiempotramiento (w L? / 24).
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2.- Aplicando el programa “VIGA1”, se trazaré la envolvente de momento flector y de
fuerza cortante (ambas en condicién de “rotura”) para la viga mostrada en la Fig.
3.16; se supondra que los momentos sismicos son nufos.

Datos:

Columnas: 40 x 50 cm Vigas: 30 x 60 cm

Cargas de Servicio: wip = 3ton/m wil = 2ton/m

w2p = 2ton/m w2 =0

Pp =5ton P =3ton
Notacion: D = Dead load {carga muerta o permanente)

L = Live load (carga viva o sobrecarga)

NN AN

l !
P

3.0 wi yF

w[[HJI[m'LL[LlJJHJIIJIII[[ILIEE[L[ NERSACRRNRNE (NRRRARARUNARNCNRREREDN
* NI s
| placa v}ga
3.0 sobre

viga

. NN A\N Y L

! 6.0m 25 2.5 265 25 6.0

e R —r

Fig. 3.16. Viga Continua del Problema Propuesto No. 2.
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ESTRUCTURAS QUE SE
DESPLAZAN
LINEALMENTE. METODO
DE CROSS INDIRECTO

4.1. Identificacion de los Grados de Libertad Traslacionales

El método de Cross Indirecto consiste en aplicar el principio de superposicién sobre los
desplazamientos lineales {traslaciones) que sean grados de libertad (GL). Estos desplaza-
mientos son absolutos y se definen positivamente de acuerdo a un sistema de coordena-

das prefijado.

Previamente, sera necesario
identificar los grados de liber-
tad traslacionales. Unaregla
practica para efectuar esa
identificacion consiste en ar-
ticular todos los nudos de la
estructura, transformandola
en un mecanismo inestable,
para luego agregar apoyos
simples (ficticios) hasta es-
tabilizar a la estructura; el nG-
mero de apoyos simples
agregados corresponder3 al
ndmero de grados de libertad
traslacionales. En la Fig. 4.1
se ilustra la aplicacién de esa
regla, suponiendo que las
barras no se deforman
axialmente.

no se desplaza

<®

’

Fig. 4.1. Regla Practica para Calcular el Nimero de GL.



82 4. Método de Cross Indirecto

4.2. Aplicaciéon Algebraica del Método de Cross Indirecto. Matriz de Rigidez
v de Flexibilidad Lateral

En las Figs. 4.2 y 4.3, se ilustra algebraicamente la manera cémo se aplica el método de
Cross Indirecto para una estructura de 1 y 2 GL traslacionales, respectivamente.

Primer Ejemplo Algebraico (1 GL Traslacional):

F2 —
),
F1 / di R11
/R =
/ 1
/./
INNN N S\ \\L NN IS
ESTRUCTURA ESTAD dl = - ESTADO 1 (d1=1) -
ORIGINAL Aplicar la solicitacién Hallar dij en funcién de d1 =1
Coordenada Uij = 0 --> Mijo = 0, Vijo = 0 Ejm.d12=+1/ Sen®
. uij=- 6 E lij dij / Lij2
Generalizada (1) - sélo existe Nijo; luego, :

Por Cross --> Mij1 --> Vij1, Nij1
calcufar R10 por equilibrio Calcular R11 por equilibrio

Fig. 4.2. Aplicacion Algebraica de Cross Indirecto. Estructura con 1 GL Traslacional,

En el Estado O de este ejemplo, los momentos Mijo son nulos ya que no existen cargas
aplicadas sobre las barras (uij = 0). En el Estado 1, los momentos de fijacién son produ-
cidos por los desplazamientos relativos dij, con lo cual, luego de liberar rotacionalmente a
los nudos aplicando Cross (determinando Mij1), se podra calcular por equilibrio: las fuer-
zas cortantes Vij1, las fuerzas axiales Nij1 y la reaccién R11. Adicionalmente, nétese
que las reacciones R10 y R11 son positivas cuando siguen el sentido positivo de la
coordenada generalizada (1). Estas reacciones son ficticias y no existen en la estructura
original, por lo que:

Por equilibrio en la coordenada (1): R10 + d1R11 =0
De donde se obtiene: d1 =-R10/RM
Finalmente, por superposicion: Mij = Mijo + d1 Mij1...en este ejemplo Mijo = O

06i = 6io 4+ d16i1 ... en este ejemplo Bio = O
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Segundo Ejemplo Algebraico (2 GL Traslacionales):

F2 O, — d2
@
> = d1 =
®
cambio de
temperatura / |
v AT o KXY NS
A A 3 A conocido ESTADOQ (d1=d2=0) T A
ESTRUCTURA ORIGINAL Aplicar la solicitacién y hallar uij
Coordenadas generalizadas: (1) y (2) Cross --> Mijo --> Vijo, Nijo
Calcutar Rio por equilibrio
R21
o Nand
/ | \
j \
R11
+di /<’ Iﬁ/ﬁc’l—k}j\——) +d2
e
// /
/ | /
LA SSS {Q/\ BN N
ESTADO 1 (d1=1,d2=0) - ESTADO?2 (d1=0,d2=1)
Hallar dij en funcién de d1 = 1 Hallar dij en funcién ded2 = 1
uijj=-6E ljj dij / Lij2 uij=-6 E lij dij / Lij2
Cross --> Mij1 --> Vij1, Nij1 Cross --> Mij2 --> Vij2, Nij2
Calcular Ri1 por equilibrio Fig. 4.3 Calcular Ri2 por equilibrio

Cancelando las reacciones ficticias se tiene:

Enla coordenada (1): R10 + d1 R11 + d2 R12 = 0 [1]
Enla coordenada (2): R20 + d1 R21 + d2 R22 = 0 [2]
De [1] y [2] se calcula: d1 y d2

Finalmente, por superposicion: Mij = Mijo + d1 Mij1 + d2 Mij2
6i = 6io + d16i1 + d26i2
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ot . Matriz de Rigid le_Flexibilidad. | |

1.- Debe resolverse por Cross N + 1 estados, donde N = ndimero de GL traslacionales.
En cada estado los Unicos GL son las rotaciones, por lo que pueden solucionarse
mediante Cross. Los estados donde se aplican desplazamientos unitarios equivalen
a que la estructura esté sujeta a un desplazamiento de apoyo conocido.

2.- Lasecuaciones [1] y [2] pueden arreglarse matricialmente de la siguiente manera:

| R10] (R11 Riz| a1 J 0
+ R
R20 | Rzt R22 d2 | 0|
Engeneral: {Ro} + [Rij]l {d} = {0}
Donde: [ Rij ] = Matriz de Rigidez Lateral, de orden N x N
Luego: {d}=-[Rij]"' {Ro}
Donde: [ Rij1-' = [fij] = Matriz de Flexibilidad Lateral, de orden N x N

Cabe indicar que el programa “EDIFICIO” calcula la Matriz de Flexibilidad Lateral (fij]
aplicando cargas unitarias en cada coordenada generalizada (Fig. 4.4) y luego invierte esa
matriz para obtener la Matriz de Rigidez Lateral ([ Rij]1 = [fij]').

1 —> e
f21 / 22 |
/ /
] / [fi] = 11 f12 . 2/
—, f”7/ 1T 2t g2 ‘ W
/ /
X
\‘\ NN\ \\‘\
STADO1 F1=1F2=0 ESTADO2 (F1=0.F2=1)

Fig. 4.4. Coeficientes de la Matriz de Flexibilidad Lateral (desplazamientos laterales).

3.- Los coeficientes Rij de la Matriz de Rigidez Lateral se definen como:

"

Rij = reaccién en [a coordenada “i” cuando dj = 1, con di = O para i=]j
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En general Rij = Rji, es decir, la matriz [ Rij ] es simétrica, lo que se puede demostrar
aplicando el teorema de Betti entre los estados 1 y 2 correspondientes a la Fig. 4.3.

1
I

R21 . . R22
o i
\\ / |
/
i R11 / R12 l
/ |

/

ESTADO 2 (d1=0.d2=1)’

RSN QN

|
N 3 INNN

ESTADO 1 (d1=1,d2=0) '
Aplicando Betti: R11x0 + R21x1 = R12x1 + R22x0 = R21 =R12

4.- Cuando se desconoce el momento de inercia de las barras ( lij ), puede trabajarse
con desplazamientos (D) proporcionales a los reales (d) en un factoriguala 2 E Ko:

D=(2EKo)d... en ton-m?

En este caso, los momentos de empotramiento se calculan de la siguiente manera:

Barra biempotrada: |
TN K= Lk N
u=-6Eld/L2=-6EkKod/L N\ — 2 NE
N ~ N >u
) . |
= - 2E = - D u ~ N /
u=-3(2EKod)k/L=-3kD/L v §Q
us= o i:\\
L
Barra empotrada-articulada:
‘ 3
u=-3Eld/L2=-3E[4/3kKold/L [N~ 4 Lko T
N 7
LN |
u=-2(2EKod k/L=-2kD/L y — RN\
I.I"-" "‘/\\
T L AN
AN
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4.3. Ejemplo de Aplicacién

Resolver el pdrtico de concreto armado (E = 2°000,000 ton/m?) a dos aguas mostrado

enlaFig. 4.5.

2 ton/m
IRRERRASRRARRIRRERARRANANDD

viga
0.4x08m
L=5.385m

columna 0.4 x 0.6 m

X cUspide o cumbrera

Hi

Fig. 4.5. Portico a Dos Aguas Simétrico en Forma y Carga.

Como V32 es desconoci-
da, no se puede reducir el
GL “d1” a cero; este caso
es diferente al de un porti-
co con viga horizontal
simétricamente cargado. En
la Fig. 4.6, se aprecia que
V32 = P/2, por lo tanto,
puede reducirse “d1” a
cero, trabajando la viga con
la cuarta parte de su rigi-
dez, mediante Cross con
GL rotacionales.

Momentos de Inercia:
viga:

columna:

P
UL EETT

,_ﬁ
| '
7,

[SSY

0.4x0.6°/12 =0.0072m*
0.4x0.8°/12 = 0.01707 m*

lc
v

Rigideces al Giro (4 E1/L):

Coeficientes aij:

ESTADO O (d1 = O):

Kc = 4 x 2000000 x 0.0072 /3 = 19200 ton-m
Kv = 4 x 2000000 x 0.01707 /5.385 = 25359 ton-m

a21 = Ke/(Kc + Kv} = 0.431
a23 = Kv/(Kc + Kv) = 0.569
ul2 =-u21 = -1x3%/12 =-0.75 ton-m

u23 =-u32 = -2x5b2/12 =-4.17 ton-m
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Solucién del Estado O por Cross:

Nudo 1 2 3
Barra 1-2 2-1 2-3 3-2
aij 0.00 0.431 | 0.569 0.00
uij -0.75 0.75 -4.17 4.17
D 0.00 1.47 1.94 0.00
- T 0.74 0.00 0.00 0.97
Mijo -0.01 2.22 -2.22 5.14
Céalculo de R10:
v
Y 222
T 2 H
|
3.0 1ton/mﬂ
i | IM2=0
o) [jL}\ < - 0.76 ton
N Q.01

ESTADO 1 (d1 = 1)

2 ton/m
ITITICI LT y
/l o
2.0
/i‘
|
3.0

2 ton/m
T *Fx=0
,r S< } 2.24 ton
5.14

1 ton/m

2.0
3.0

[

]

t

‘T ,} ZIM1=0
| H R10 =-4.69 ton
L, : (1)\/; - 0.76 ton

- BENSY
0.01 \gg 50m

421 = -1tgp =-1x2/5 = -0.4 a -
d23 = 1/Cosp = 5.385/5 = 1.077 -t
uij = -6EId/L? J \

sof
U12 = u21 = -6x 2x10°x 0.0072x (0.4) /3 | \
ul12 = u21 = 3840 ton-m : \

i Y
u23 = u32 = -6x2x10°x0.01707x1.077 / 5.385° S

ES ok

u23 = u32 = -7608 ton-m
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Solucidn del Estado 1 por Cross:

Nudo 1 2 3
Barra 1-2 2-1 2-3 3-2
aij 0.00 0.431 | 0.569 0.00
uij 3840 -3840 | -7608 |-7608
D 0 1624 | 2144 0
T 812 0 0 ) 1072
Mij1 4652 5464 | -5464 |-6536

Célculode R11:
<j7 -
(Y 5464 jo
2

) sM2=-9 30

> 3872 ’
Ja

/“\ 4652

Luego, por equilibrio en la coordenada 1:

De la cual resulta:

Finalmente:

Ndtese que el Cross cierra en un
ciclo, sélo porque la estructura
tiene un grado de libertad

rotacional (62).
ZFx=0
() §<} 3372
£y 6536

N\

) R11

IM1=0
R11=3749ton/m

(1 ., 3372

R10 + R11 d1 =0
-4.69 4+ 3749d1 =0

dl =0.00125Tm = 1.25mm

Mij = Mij0 + d1 Mij1

barra 1-2 2-1 2-3 3-2
Mij0 + -0.01 2.22 -2.22 514
d1 Mij1 5.82 6.84 -6.84 -8.18
Mij 5.81 | 9.06 -9.06 -3.04
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En la tabla anterior, puede notarse la importancia del desplazamiento “d1”, a pesar que
apenas es 1.25 mm (imperceptible), llega incluso a invertir al momento flector del nudo
central de la estructura y a magnificar los momentos del nudo 2 (ver la Fig. 4.7).

{
| Fig. 4.7. DMF (ton-m) |
5.81

Muchas veces para techar grandes ambien-
tes (por ejemplo, fabricas) se recurre a por-
ticos metalicos que resultan ser muy flexi-
bles, por lo que para atenuar los efectos del
desplazamiento “d1” se colocan tirantes
metélicos (Fig. 4.8).

Cabe también mencionar que hace algunos
afios una vivienda de albanileria sin reforzar
{ubicada en Lima) colapsd, por el empuje que
le ocasioné el techo a dos aguas que sopor-
taban los muros de albafileria carentes de
columnas de arriostre (Fig. 4.9).

|

5.81

> tirante para atenuar
Ild1 L[]
Fig. 4.8
PORTICO METALICO
RSN -
RANN
// - B - T~
&z T
K} colapso por empuje /\7

-, deltecho a 2 aguas 7
(3, sobre muros de

albanileria no /\\
reforzados ;77
A \‘7

N\ N

Fig. 4.9.
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4.4. Problemas Propuestos

1.- Resolver el pértico de la Fig. 4.5 empleando la coordenada generalizada mostrada:

i

2 ton/m

1 ton/m

En los problemas 2 y 3, se desconoce el momento de inercia de las barras, por lo que se
trabajaran empleando desplazamientos proporcionales (D) a los reales (d).

Problema 2:

@1

ANNNN 10"

CL)

o3 D1

21 / 18
B -
DMF (Kip-pie)
\ D1 = 150 Kip-pie?
S =2 EKod1
/

RESULTADOS
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Problema 3:
61) 10 ton 10.22 __-—"710.14
—> o—> D2 ’T ’ [ o
- /
/ /
0} 3.0 /
5ton / /
6 1) / / | 6.08
—> ( ox> D1 —
21 838 | /. —
@h 14.96 F
3.0
0 0 DMF (ton- m)
N N N NN S
b som po8om Y 11.36 8.27 9.94
Ko = - I,, D1 =2 E Ko d1 = 10.57 ton-m?
- :
3m BESULTADOS: 5 _ 5 E Ko d2 = 25.06 ton-m?

4.- Considerando los grados de libertad, asociados a los desplazamientos lineales, que
se muestran en la figura, calcule el vector de rigideces Ri2 (correspondiente a un
desplazamiento unitario d2 = 1).

Suponer: o~
\;e \3// A~
E = 2'000,000 ton/m? felon 1.0m
E ANNNNY
Columnas: 0.30x0.60 m \
3.0m
Vigas: 0.30x0.70 m
D S0
C \l/ E \\1/
<2/> ‘ 3.0m
A2 B _
N
NNSNN
1733 | ton/m

Resultado: {Ri2} = ‘r )
¢ 4525

| 1257
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ior) y

ta superior

1S

Ml (v

HURACAN EN MIA

EDIFICIO JAPONES (vista inferior)
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CASOS
ESPECIALES

Aplicando el método de Cross {o Cross Indirecto), en este capitulo se resolveran algunos
casos particulares, como por ejemplo: las estructuras compuestas por barras de seccién
variable, los efectos de la deformacién por corte, los pérticos con vigas curvas, etc. Para
estos casos se necesita trabajar con tres parametros, los que incluso se utilizan en la
solucién matricial por computadora; estos parametros son:

1.- Las Rigideces al Giro Absolutas Kij, Kji, que permiten determinar aij = Kij / ZKij
2.- Los Factores de Transporte fij, fji

3.- Los Momentos de Empotramiento uij, uji

Debe remarcarse que esos pardmetros

son distintos a los calculados para las
barras prismaticas; por ejemplo, en la viga

mostrada se tiene: MHH[HMMMM

Kij= 4 E I /L= Kji Viga acartelada .
0] )]

fij= Y2 = fji
L
)( . I _*_

uij= w L2 / 12 = uji

5.1. Momentos de Empotramiento en Funcién de Kij v fij

En este acapite se verd como obtener los momentos de empotramiento uij en funcién
general de Kij y fij, mientras que los acéapites siguientes trataran sobre la manera de
cémo calcular Kijy fij para estos casos especiales.
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Cabe mencionar que el programa “KFU” hace uso de los siguientes procedimientos para
calcular los momentos de fijacion uij.

a.- Célculo de “uij” Cuando Existen Cargas Aplicadas Sobre la Barra

Aplicando superposicién sobre las rotaciones se tiene:

uij (Q'r /ﬂﬂﬂh\ \{/ —{9 uji /ﬂm]]\ \L%
(0]

7&\((1
. isostatica
@ +
a
Sabiendo que fij Kij = fji Kji, por Y o> fi N
Q\ N N
superposicion se obtiene:
Kij o fijKij a

uij=-Kij[ o +fij B] g((
N fif <—o 3
uji=-Kji[ B +fji a] (N N

fii Kiji B Kji B

Las rotaciones a y f se determinan analizando la barra isostatica mediante el método de
fa carga unidad (Fig. 5.1), indicandose que las integrales se calculan numéricamente, por
ejemplo, empleando la Regla de los Trapecios, proceso que se explicara en el acapite
5.2.1. A continuacién se muestra cémo se calcula a incluyendo las deformaciones por
flexién (primera integral) y por fuerza cortante (segunda integral), donde G es el médulo
de corte, E es el médulo de elasticidad y f, A e | son el factor de forma, el &rea axial y el
momento de inercia de la seccidn transversal, respectivamente.

l\\ﬁ((:; / oo M(x) m(x) dx .
"

Eil{

1

e

mEe)=1-x/L Jo GA®X
vix)=-1/L
L ——

L
C@ me [ 2\ V) ve9 1 ox

1/L

Fig. 5. 1. Aplicacion del Método de Carga Unidad para Obtener en una Barra Isostética.
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b.- Calculo de “uij” Cuando Existe Desplazamiento Relativo “d”

. 7R (1)) ;\w . isostética \/
ul @ — Ny s ——T1
\\\ d B - T J/d
— ) T
o L . :
Sabiendo que fij Kij = fji Kji, por CS} o—> fj ,\\D
N N
superposicion se obtiene: = o
Kijd/L fijKijd/L
ce . . +
uij=-Kij[1+fij]d/L d/L
. . .. ( N fi_ <o N
uji=-Kji[1+fji]d/L N »
fiiKjid/L Kjid/L

Nétese que en la barra isostética, sujeta al desplazamiento relativo d, no se presentan
esfuerzos ya que rota como un sélido rigido.

Por otro lado, se observa que en general uij es diferente a uji; solamente cuando la barra
es simétrica en forma (Kij = Kji, fij = fji) se cumple que uij = uji.

Por ejemplo, si la barra fuese prismatica, se tendria: Kij = Kji = 4E1/L, fij = fji =
Y%; conlo cualresulta: uij = uji=-4EI1[1 + %]d/L2=-6EiId/L2

c.- Caso de Barras con Conexion Articulada
Cuando la barra presenta una conexion articulada en el extremo “j”, también, para estos
casos especiales, es posible reducir el grado de libertad 6j a cero, siempre y cuando:

1.- Se modifique la rigidez al giro a un valor igual a K'ij = Kij ( 1 - fij fji ), donde Kij,
fij y fji corresponden a la barra continua, por ejemplo, si la barra fuese prismatica:
Kij=4E1/L(1-%x%)=3EI/L v,

2.- Se evalie el momento de empotramiento (uij) trabajando con la barra empotrada en

T

“i" y articulada en “j”.

En el anélisis que se muestra a continuacién se ha desdoblado el problema en la superpo-
sicion de 3 estados, los cuales se estudian en forma independiente, demostrandose que
el momento final Mij es independiente de 6j {como si esa rotacion no existiese).
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7@ (I e AIIn "
M"C\ei Y\j Mo = ui ( NG Zstapoy G);KD ¢
+
Mji = Mo = valor conocido (’ \\? ESTADO 2
por superposicion se obtiene: K A
ij @i
Mij = uij+ Kij 6i- Kijd/L | *
; ESTADO 3
independiente de @ Cg} d
-Kijd/L \g
ESTADOQ 2:
\ie; =1 8i =1
()] : y o= N
C)‘r A Kij Q " Q\D
por superposicion se obtiene: +
S — < AN
Kij=Kij (1-fijfii)]  fifiKi —X)
fij Kij
ESTADO 3:
C@ v d/t \Y
N 4 = A N d
u —
+
. d/
[u=-K'ija/L | Kijd/L ”ST
u=- K'ij d/ i (X 7\
ESTADO 1:
Cq}(i) (i, Mo b iE C Ay X
uij\ (1) VAN N biempotrada ujiE
por superposicién se obtiene: + @
] <o 1 =
luij = uifE - fji ujiE | figie (3 —0
u;lE

|uij (Mo)

= fji Mo |

También, uij puede calcu-
larse mediante la expre-

. N .
sion: -K ’ij a, donde a se - JAN
determina aplicando el ult 0
método de la carga uni-
dad sobre la viga uij K'ij «

isostatica (ver la Fig. 5.1).




5.2 Seccién Variables 97

5.2. Estructuras Compuestas por Barras de Seccién Variable

Las estructuras compuestas por barras de seccién variable son poco frecuentes en nuestro
medio, pero podrian presentarse por razones de arquitectura (capillas, iglesias, etc.) y
otras veces por motivos estructurales, por ejemplo, en estructuras con grandes luces o
con altas sobrecargas, puede colocarse cartelas (incremento gradual del peralte) en los
extremos de las vigas, con la finalidad de disminuir las deflexiones y los momentos posi-
tivos a costa de incrementar los momentos negativos (Fig. 5.2).

N

cartela

ASS\Y ASSAN AN\
— con cartela

4 N

0 - — ~ A
{RQL N~ = KN Ny TR
™~

— —~
barra prismatica -~

Fig. 5.2. Diagramas de Momento Flector en Vigas Acarteladas y Prismdticas.

Estos casos también se presentan en las losas armadas en dos sentidos que apoyan
directamente sobre columnas (“Flat Slab”), donde, con la finalidad de evitar que las co-
lumnas perforen a la losa, se ensancha el extremo superior de las columnas formando
capiteles (o dbacos) tronco cénicos o piramidales, los que las convierten en elementos de
seccion variable. Estas losas se resuelven mediante el método del Pértico Equivalente
(Reglamento ACI), subdividiéndolas en franjas, tal como se muestra en la Fig. 5.3.

Ve

7 N7 N/
1~ W w

ECENTRAL Q / {ap“e) \ 7

qv

© (
©
©

0 ©©

ONOXO

PLANTA PORTICQ EQUIVALENTE

Fig. 5.3. Modelo de una Franja Correspondiente a un “Flat Slab”.
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5.2 Seccion Variables

En realidad todo elemento prismatico de concreto armado cuya seccién transversal se
agriete, trabaja como una barra de seccién variable (Fig. 5.4), donde el momento de
inercia en la zona fisurada (lcr, incluyendo el acero de refuerzo) es menor al momento de
inercia de la seccién bruta (Ig) correspondiente a la zona sin fisurar, pero, también ocurre
que en los nudos la barra cambia abruptamente de peralte (por ejemplo, el peralte de la
viga pasa a ser la altura de la columna), funcionando esa zona como un brazo rigido
{I—x), por lo que para fines practicos se supone que existe una compensacioén de rigide-

ces y se trabaja como si la barra fuese prismatica (con | = Ig).
N RN
— w »
I ler2
77 IS Y7200 I R
SRAINTCU7 R B I o
1 b I | | lg ler
‘ ! | | | ' SECCION
#J . } | | | . TRANSVERSAL
. i ! .
u' Icr1 l:’:ifi;'J lcrz !_'::;1--10——% I
l=00 g g I =00

Fig. 5.4. Variacion del Momento de Inercia en una Viga Prismética Fisurada.

El Unico caso que se estudiara correspon-
de al de las barras de seccidn variable cuyo
eje es sensiblemente recto; cuando el eje
sea curvo, sera conveniente recurrir a los
programas de pérticos planos {por ejemplo,
“EDIFICIO”), subdividiendo-al elemento en
una serie de barras rectas, con la seccién
transversal promedio del tramo en cues-
tién, tal como se muestra en la Fig. 5.5.

5.2.1. Determinacion de Kij y fij

Para determinar la rigidez al giro (Kij) y el
factor de transporte (fij) en las barras
deformables por flexién, cuyo momento de
inercia varia a lo largo de su longitud (l{x),
Fig. 5.6), se utilizara el segundo teorema
Area-Momento, que dice: “La distancia que
existe entre la prolongacién de la pendien-
te en “j” hasta tocar con la elastica en “i”
(tij) es igual al momento estatico del diagra-
ma Area-Momento (DAM) con respecto al

extremo “i”, y viceversa”. Ver la Fig. 5.7.

Fig. 5.6. Barra con Eje Sensiblemente Recto
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EnlaFig. 5.7 se observa: = =
0=1 Fig. 5.7 60
1.- tij=0,yaquetj =0 Kij C r m — ) Kij fi
‘ \ i ﬂ] /,// : J 1
2- tji=L,yaquegi=1 =0 | S I
~
tji=L
3.- Por equilibrio: v N Y
V =Kij (1 +fij) /L ~ |
V = Kij (1+ fij) /L IR
i ™~
M(x} = Kij-V x . x
o S | P 7 Kij fij
Mix) = Kij [{L-x) - fijx] /L i ‘ = j
] Meg DME
Kij /////J ‘
e “ ‘
| oo Lx )
‘. | g
l I
| dx H\ — DAM
o M(x)
Aplicando el segundo teo- E I(x)

rema Area-Momento res-
pecto a “i” (brazo de palan-

ca = x), se obtiene:

. + M(x) dx " Kij[(L-x) - fijx ] x
=0 =‘{T(I()x_)—x ={ E L1(x) dx

Donde Kij, fij, E y L son constantes que pueden salir de la integral, obteniéndose finalmen-
te:

Nota: Para calcular fji se aplica la expresion que permite hallar fij, pero, deberd cambiarse el
sentido de la integracion (desde j hacia i). Ademds, ndtese que cuando la barra es
prismatica ( I{x) = | = constante), resulta fij = ».
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El célculo de Kij se realiza aplicando el segundo teorema Area-Momento respecto al
extremo “j” {brazo de palanca = L-x):

M(x) d Kij [ (L - £ L -
i = L = {E(?I(())x X)_{ ij [ ( I:)LI(:(J)XH X)

De donde se obtiene:

EI?

(L (L - x)x
{1() 6 @

Notas:
1.- Se sobreentiende que fij ha sido calculado previamente.

2.- Para determinar Kji se aplica la expresidn anterior, pero debera invertirse el sentido
de la integracion (desde j hacia i); asimismo, debera intercambiarse fij por fji.

3.- Enelementos prismaticos (I{x) = | = constante), fij = ¥, porloque: Kij = 4EI/L.

4.- Solo en barras que presenten simetria en forma se cumpile: fij = fji y Kij = Kji.
Evaluacion Numérica de las Integrales Mediante la Regla de los Trapecios

Subdividiendo la longitud L - L

en una serie de intervalos de / y)dx= X (yi+yi+l) A
igual magnitud (A}, la integral ‘ 0 2

de una funcién cualquiera = & [Borym+lyt+y2+..+yn-1)]
y{x) puede calcularse aproxi-
madamente como:

A x [semisuma de las orde- ‘
nadas extremas + suma de yo ' yi| yz‘ | ‘ yn
|

las ordenadas internas]. |

Légicamente, cuanto mayor
cantidad de subdivisiones A

tenga la barra, se obtendra o
mejores resultados L e
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El procedimiento para cal-
cular Kij y fij debe realizar-
se en forma tabulada, tal
como se muestra a la de-

Y SR I
recha. i 1 - S }
' /
Por otro lado, cuando se *’A%Aﬁfé*& —_—
calcule Kji vy fji, la integra-
ci6n se realiza desde j ha- Pt Cox 160 | (L-x)x x | (L-x)? |
cia i, manteniéndose las o | X [ F"X 1} Lo S O N 1S N N [
columnas x y (L - x) de la 0 0 L J’
tabla, pero, los valores l{x) T T T I T
deberan intercambiarse 1, U I I N O } B}
asi:
2 |24 T . - S A 1
1{0) por l{n) R RS RIS R AR S I
(1) por l{n-1), etc. n L 0 JL i

5.2.2. Tablas de la PCA

Para los casos comunes de barras con seccién rectangular, cuyas cartelas varian
linealmente o parabdlicamente, mientras que su ancho permanece constante, existen las
tablas de la Portland Cement Association (PCA, ver Anexo 1), que permiten calcular los
tres parametros Kij, fij y uij necesarios para aplicar ya sea el método de Cross o el
Andlisis Matricial. La nomenclatura que se utiliza en estas tablas es:

Carry-over Factors:

L
fij = r12 fji = r21 E R
o >|__i< constante
Stiffness Factors: ) } lfo] I(menor peralte) ‘ P2
i=1 | e . . P |
Kij/{Elo /L) =¢c12 V lo = menor momento de inercia \‘
Kjii/{(Elo /L) = c21 de la barra en andlisis

Nota. en las barras prismdticas: c12 = c21 =4, r12 =r21 = %

En estas tablas también aparecen unos coeficientes M12 y M21, que permiten calcular
los momentos de empotramiento cuando la barra esté sujeta a una carga repartida o
concentrada, ver la Fig. 5.8.

P

Mi2 w L2 M21 w L2 M21 P L

NI ) W ) AR G bL - N

 NUTELL D VRITITITIELLLIY - e ﬂ Y N\
N N ) N R
\>§‘i |§< \,\‘i | BN

N . N MizPL . >

uij= - M12wl? uij= - MI2PL

ui=+M2twlL? Fig. 5.8 vi=+M21PL
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Para ingresar a estas tablas es necesario conocer:

1.- El peralte de la cartela = d d’
2.-Lalongitud de lacartela = alL

Donde: d = menor peraite

Conociendo “a “vy “d’ “ (coeficientes ;
adimensionales) se ingresa a las tablas T al
para calcular: r, c y M, lo que permite ' ’
obtener: f, K y u, respectivamente.

5.2.3. Determinacion del Peralte y de la Longitud de la Cartela

Para determinar el peralte (d d ) y la longitud de la cartela {(a L), se seguira las recomen-
daciones de Charon (Ref. 2).

VIGAS
- _ - — ok
a.- Cartelas Lineales. Prolon- /L L
gar la cartela hasta que | \
toque con el eje de la co- N
lumna \’ d |
T = T ‘
dd' | |
JL - l
‘ \
‘, alL l

b.- Vigainclinada. Interceptar el eje de la viga con
el de la columna; por ese punto, trazar una
linea perpendicular al eje de la viga, iuego,
prolongar la cartela hasta que toque con esa
linea.
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C.-

Cartelas que Tocan Tangencialmente J
ala Columna. En este caso, se re- d

emplaza la cartela parabdlica por r
una cartela lineal ficticia, cuya pen- P
diente es 1:3; lo que proporciona: | <>
1
L
l
|
714,

dd" =al/3

COLUMNAS

Cuando la columna es muy
perailtada en relacién con la
viga, o cuando las cartelas
predominan hacia el lado de
la viga, podra trabajarse
como si la columna fuese una
barra prismatica, mientras
que la viga es el elemento de
seccidn variable.

Viga de Seccidn Variable

/\

Columnas Prismaticas

NN K\K\\\\\\Q

Para evitar la duplicidad de cartelas en el nudo (por el lado de la viga y de la colum-
na), algunos autores recomiendan trabajar con cartelas ficticias con pendientes
1:3, y otros proponen emplear un brazo rigido (I = «) sélo en el lado de la columna,
con una longitud igual a la mitad del peralte de la viga (D / 2), la parte inferior al brazo
rigido se trabaja como si fuese prismatica (peralte = d). La Gltima recomendacién
es la que se utilizara en este libro.
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5.2.4. Ejemplos de Aplicacion

Ejemplo 1. Resolver por Cross al pértico con viga acartelada mostrado en la Fig. 5.9.
Suponer que el espesor de la viga es 0.3 m y el de las columnas es 0.4 m. La base de las
columnas se ha supuesto articulada debido a que el suelo de cimentacién es blando y no
restringe la rotacion de la zapata. Por otro lado, las Tablas de la PCA, empleadas para
solucionar este ejemplo, aparecen en el Anexo 1.

P=10ton
w =2 ton/m

OO T OO T T T LTI fﬁ(
o — « - suelo blando [~ =/ — ]
] ) ‘ e 25 S
1
4

| (no es este caso)

Fig. 5.9

-3 (Tabla 3 de la PCA)
VIGA 2-3 bL=40m->b=05 p_10ton

lo = 0.3x0.8°/12 = 0.0128 m* r L w=2tonm

(T L L T LD
Elo/L = 2x106x0.0128/8 = 3200 t-m ' @)
Ingresando a la Tabla 3 de la PCA con 9 d(;fﬁoﬁ: ”
a=0.1y d’ = 1, se obtiene: o=

- — T J

f23 = 0.588 * = - S—
c23 =5.54
Conlo cual: K23 = c23Elo/L = 5.54 x3200 = 17728 ton-m
Momentos de empotramiento:
u23{w) = -0.0925 x 2 x 82 = -11.84 ton-m ... diferentea wl?/12
u23(P) =-0.14x10x8 = -11.20ton-m ... diferentea PL/8

u23 = u23(w) + u23(P) = -23.04 ton-m
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COLUMNA 2-1
(Tabla 7 de la PCA) () razo ngldo = oo 04m
. e
lo = 0.4x0.4°/12 = 0.002133 m4 ! aL=04m 4m
Elo/L = 2x106x0.002133/4 = 1067 ton-m i / a=04/4=01
|
Ingresando a la Tabla 7 de la PCA L=4m |
con a = 0.1, se obtiene: |
f12 = 0.667 = | k 04m
f21 = 0.486 |
c21 = 6.09
A I )
K21 = 6.09 x 1067 = 6487 ton-m =

Como M12 = O, entonces puede trabajarse con la barra equivalente reduciendo el grado
de libertad 61 a cero; de esta manera, la rigidez modificada sera:

K'21 = 6487 (1 -0.667 x 0.486) = 4384 ton-m

Es necesario indicar que si sobre la columna existiese carga aplicada, el momento de
empotramiento se calcularia de la siguiente manera:

u21 <>w(a+b)2/8
e u21-u+Va+wa2/2

— N - (2 u=wb?/8

L. s a /\/ 3

L“ﬁ b 5&\\X7 E T
wi] W

—>) w —>

] b R b Obtener V por

' " equilibrio en
la zona flexible
— A+ A
NS N\

Retornando al ejemplo, se observa que la columna 1-2 esta descargada, qued21 = Qy
que 81 = O, por lo tanto, puede reducirse a un resorte helicoidal con rigidez K = 4384
ton-m = K’'21.

Asimismo, por simetria en forma y carga: 82 = -63, conlocual, T23 = -f23 D23 = -T32
De esta manera, puede aplicarse Cross trabajandoc con media estructura y un sélo nudo.
Adicionalmente, con fines comparativos, en la Fig. 5.10 se presenta los resultados co-

rrespondientes al mismo pértico, suponiendo que esta constituido por barras prismaticas
(vigade 0.3 x 0.8 my columnas de 0.4 x 0.4 m).
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Nudo 2 K = 4384 23 =0588 —-
Barra 2-3 M(R - —
] 0.802 &y KB=17728 ESTN
l RYSAY ~\h)\
uij -23.04 M2= @ {
D 18.47 23.04 8.55 8.55
T -10.86 - i
|
D 8.71 10.86 N 2748
T -5.12 .
b 210 542 M(+) = w L%/8 + P L/4 - 8.55
T -2.41 DMF (ton-m) CONSIDERANDO
VIGAS ACARTELADAS
D 1.94 2.41 02 = 0.0019
T -1.14 S Yy ASeey
D 0.91 1.14 \ /
T -0.54 o.87 [ 0-3x08m 6.87
D 0.43 0.54 \ e0.4x;>r\\j\y
TS \
Mij -8.55 [X2=43.11 DMF (ton-m) CONSIDERANDO
BARRAS PRISMATICAS
02 = IM2/(K21 + K23) = 62 =0.0022
43.11/(4384 + 17728) = 0.0019 rad FAN Fig. 5.10 AN

Cabe mencionar que algunas veces se acartelan las vigas con ia finalidad de rigidizar sus
extremos, para que de esta manera crezca el momento negativo disminuyendo el positi-
vo. En este ejemplo, el momento positivo decrecié 6% en comparacion al caso en que se
consider6 barras prismaticas (Fig. 5.10), este porcentaje resulté minimo debido a que la
viga tenia una gran rigidez con relacion ala columna (17,728 vs 4,384), comportandose
practicamente como si estuviese simplemente apoyada; nétese también una reduccién
del giro correspondiente al nudo 2, lo que implica un decremento en la deflexién de la viga.
Asimismo, las cartelas incrementan la rigidez lateral de los pérticos ante las acciones
sismicas, tal como se vera en el ejemplo 2.

Ejemplo 2. Calcular larigidez lateral del ~ ; ~ 737 [vae
portico correspondiente a la Fig. 5.9, |/ rs K3z V3
sujeto a una carga lateral igual a 5 ton. N 62J/ . 83
F2 r / V2= w2
| le +F3 K227

Nota:  Larigidez lateral de un entrepiso > oL P
(K en la Fig. 5.11) se define F1 / |Vi= Ky V1
como la fuerza cortante del en- i F1+F2+F3 T a1

trepiso (V) dividida entre el s X < ' T

desplazamiento del entrepiso DESP. REL. CORTANTE

(8 = desplazamiento relativo

entre niveles). Fig. 5.11. Rigidez Lateral de Entrepiso.
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Por condicién de antisimetria, el pértico en estudio resulta ser isostético; pero, es nece-
sario aplicar Cross Indirecto (Fig. 5.12) para calcular el desplazamiento lateral, y con ello,
su rigidez lateral.

K23 = 17728 t-m a1
5ton 123 = 0.588 5 ton R10=-5 o
=1 [P P TR . WS B N
@ @] >HOA m r] T |! ~a
K'21 = 4384 t-m i !
‘ +d1 / i |
= | Estado0 / Estado 1 I/
|
ijo = d1=1
im @ L W @t
T som S : ‘
25tn 49
Fig. 5.12 —>
Pértico de la Fig. 5.9 10
Sujeto a Por Antisimetria:  4m 2.5ton
Carga Lateral.
DMF (ton-m)

ESTADO 1. Momento de empotramiento:

u21 = -K'21d/L = -4384x1/4 = -1096 ton-m, o también:

u21
RN, u2i=-u(l+a/b)
NN NN @ u-sEId/pe rY
o ANNNNAN
a=04m ™ - @
1 B L' V=ulb T
i
NG
b=36m N < u/b
r b
0.4x0.4 3EId(1+a/b)
I=0.002133 m4 u2i =- P
A\ Y AN u21 = - 1097 ton-m
ANNN NN

Por antisimetria en la solicitacién: 02 = 03; por lo que: T23 = f23 D23 = T32 (donde 23
= (0.588); adicionalmente, nétese que en este caso la columna 2-1 no puede reducirse a
un resorte helicoidal, ya que estd sujeta a desplazamiento lateral.
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Nudo 2 R11 = 474
=Koy T - |Q& -
Barra 2-1 23 sl 237 T
. 9987 07 948 " = 237
aij 0.198 0.802 \‘ ! .
‘ \
uij -1096 0 | |
40m }
D 217 879 | | |
T 0 517 ‘* ‘ l
J <
D -102 -414 Q& &
T 0 -244
R10+ R11d1=0
D 48 195 _a L _
T 0 15 5+474d1=0 -->d1 =0.0105m
Rigidez lateral = 5 /0.0105 = 474 ton/m
D -23 -92 )
T 0 -54 S! LAS BARRAS FUESEN PRISMATICAS:
D 1 43 d1 =0.01458 m
T 0 25 Rigidez Lateral = 5/ 0.01458 = 343 ton/m
D -5 -20 (38% menos que cuando hay cartelas)
T 0 -12 B
10 T 10
D 2 9 - -
/T
Mij1 -948 947 10
Mij -10 10
Mij = Mijo + d1 Mij1 DMF (ton-m) /
= d1 Mijt /

5.2.5. Programa “KFU”

Este programa calcula las rigideces al giro (Kij, Kji), los factores de transporte (fij, fji) y
los momentos de empotramiento (uij, uji) para las barras de seccién variable cuyo eje es
aproximadamente recto, contemplando la deformacién por flexién y por fuerza cortante.
Su manual de uso aparece en el archivo “KFU.MAN” y la nomenclatura que se emplea es

la siguiente:

fij

Kij

/774

S
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factor de forma de la seccidn transversal {ver la Fig. 5.13).
area axial de la seccién transversal {variable).

momento de inercia de la seccidn transversal (variable).
E/(2(1 +v)) = mbédulo de corte.

mddulo de elasticidad.

mddulo de Poisson.

<mp—» -
Il

Los pasos que sigue el programa son:

1.- Por integracién numérica se determina los siguientes parametros:

L ' L

1 (1-x/p2 1 (1-x/L) x
o= oo [ — dx ﬁ = = - - X
I
E O_W) ELUo ()
L
1 (\L (1-y/u2 1 f\ (1-y/Ly
8= - \ - dy L \ 1(5' dy
E\<0 I (y) EL g Y
"L
f - dx LA dy
y= "y T $= o
GLe | o AK GL* 14 AW
2.- Luego se calcula:
ﬂ, = - [(D + q,)] fjl = - ,[B + YJ
(0 +¢] fa+7]
1 1
Kij= - e Kji= = om e
[(a+y)+fij (B+v)] [(6+¢) +ji (0 + )]

3.- Los momentos de empotramiento se evaltian aplicando las siguientes expresiones:

uij = - Kij oi + fij of) uji = - Kji (aj + fji ai)
Donde: ai y gj se determinan numéricamente, apli- ) Ty \
cando el método de la carga unidad sobre una i AHH] | mH [h\ai o
viga simplemente apoyada sujeta a las fuerzas T —

actuantes (ver el Acéapite 5.1). e S
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Finalmente, cabe destacar que en la Ref. 1 existen graficos que permiten hallar Kij, fijy
uij para una serie de casos especiales, como por ejemplo el de una barra cuyo peralte
varia linealmente mientras que su ancho permanece constante, pudiendo ser la seccién
transversal de alma llena {donde también es aplicable las tablas de la PCA), tipo cajon,
doble T y de alma abierta. Estas barras pueden ser obtenidas cortando longitudinalmente
un perfil metalico en 2 partes, lo que proporciona un ahorro de materiales.

|
perfil metalico cortado |

Pértico con barras

de seccidn variable

w
SUNARERIRARARURRRRENRNIN
7T

-

!

T varf‘able

| -
®) | gb ) Mo
| 2 et s N sete] i

\\\\\‘ alma jon doble alma
J,, Lo 17‘ liena T  ablerta

"_ "

Para ingresar a los gréaficos, previamente debe calcularse el coeficiente de seccion “n

nA Kab /]
| Elo/L ///////
. db ~. db
" da "~ da
M/
m_z/‘N " Mb
S
-~ db .. db
-~ da - da
Graficos similares existen para los casos:
12 12
| N TR S
)»(,al i D R ,(E)E }(a) T rétula T (b)
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5.2.6. Problemas Propuestos

1.- Empleando las tablas de la PCA, calcule el momento de empotramiento para la viga
de concreto armado (E = 2 000,000 ton/m?) mostrada. Resultado: uij = -20.77

I
ui < § brazo ricid espesor = 0.3 m IOAm
\ 9o carlt%ﬁca AN io.4 m

J« o 20m J( i 2-0mj( 20m *1

2.- Asumiendo que las columnas del pdrtico mostrado son prismaticas, calcule:

a) La matriz de rigidez lateral [R ]
b) La matriz de flexibilidad lateral [ f ], para lo cual se deberd aplicar una carga

unitaria en cada coordenada. Se deberd comprobar que [R1 [ f] = matriz
unidad.
Suponer:
E = 2'000,000 ton/m? Columnas prismaticas 0.30 x 0.60 m
T
espesor = 0.30 m LOAO
Vigas acarteladas [ \LO.40
linealmente: } 30m__ | 30m v
7 @) Resultados:
6 7 :
30m (R]=-' 3943 -2205 |
(ton/m) i j
2205 2375 |
o> ir\\ i
4 5 (,/
" |
30m [f]= ;5.275 4.897 |
x 10 | 4.897 8757}
1 5 3 | mfton . |
N\ s A -
ANNN RSN

6.0m 6.0m
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3.- Resolver la estructura mostrada. Se dibujaré la envolvente de momento flector de la
viga 2-5, contemplando tres hipétesis de carga:
a.- Carga vertical.
b.- Carga vertical mas carga lateral obrando de izquierda a derecha.
c.- Carga vertical més carga lateral obrando de derecha a izquierda.
El andlisis por carga vertical y lateral se hara independientemente. Se sugiere redu-
cir los grados de libertad rotacionales en los nudos 1, 4 y 7. Suponer:
= 2'000,000 ton/m?
Columnas prismaticas 0.30x0.60 m
Vigas acarteladas:
espesor = 0.30m
5 ton/m
O E T LR LA N
6 ton > > 2
3 6 !
3.0m
5 ton/m
WL PO L AT L T e o
4ton > 7 £ ,»Q/
2 5 7 oo B
ANNN Y
viga k
sobre 1 3.0m
viga
1 4
N* L
RSN\ NN\ i
50m | 50m |
/;/,A,, R - . ,,/}V,, e I ,,/;
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5.3. Efectos de la Deformacién por Corte en Barras Prismaticas

El dnico caso que se tratard en detalle corresponde al de las estructuras compuestas por
barras prismaticas; para otras situaciones, puede recurrirse al programa “KFU”, descri-
to en el acépite 5.2.5.

Contemplando el efecto de la deformacidn por flexidn y por fuerza cortante en una barra
prismatica, cualquier desplazamiento (8) o rotacién (0) puede obtenerse mediante el mé-
todo de la carga unidad, utilizando la siguiente expresién:

El
Donde:
M,V = momento flector y fuerza cortante producidos por el sistema de cargas.
m,v = momento flector y fuerza cortante, respectivamente, producidos por la carga
unitaria aplicada en el punto donde se desee calculard o 6.
G = mbédulodecorte =E/{2(1 + v))
v = mddulo de Poisson: Concreto Armado v=0.15—-E/G = 2.3
Acero v=030—-E/G=286
Albafiileria v=02—-E/G =25
I, A = momento deinerciay area axial de la seccién transversal, respectivamente.
f = tactor de forma de la seccidn transversal = Area axial / Area de corte. Ver
la Fig. 5.13.
rectangular o T de ala Cajén o Perfil de
gruesa Circular Tubular ala delgada
F - Iw‘ﬁ."‘*“f’“f”l . N B i
. ] B -
! : i } .' J g / alma
- K - . UM

1 f
6,0= —JMmdx + GA Vvdx

f=12 f=10/9 f=2 f = A axial / A alma

Fig. 5. 13. Valores del Factor de Forma “f “ Para Diversas Secciones Transversales.

113
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5.3.1. Influencia del Esfuerzo Cortante en una Viga Simplemente Apoyada

En primer lugar, se calcularé las rotaciones 6i, 6j correspondientes a los extremos de una
viga simplemente apoyada sujeta a momentos flectores Mij, Mji, para después, impo-
niendo condiciones de borde, calcular la rigidez al giro Kij y el factor de transporte fij.

Calculo de 6i: ﬁy > x )
Mij , R
Sistema real: C i - j\L ) Mii
Mix) = Mij (1-x /L) - Mjix /L W ) o
_ N y e —
Vix}) = - (Mij + Mji) /L (Mij + Miji) / L
1
Carga unitaria: C T \
NN NN
mix) = 1-x/L }\i) )]
t/L
vix) =-1/L
15 X X X f % -Mij + Mji) 1
i = — Mii - —) - 11 — - — o —
6i = prfIMit- D - Mji 1@ rax+ GA{ - (-7 )dx
Luego, integrando y ordenando términos, se obtiene:
61i=Mij[ L , t + Mji| b (1)
PEMUTSET Y GaL | P M -5ET Y GaL
En forma similar, pero aplicando un momento unitario en “j”, se determina:
65 = Mjif == + —— ] + Mij .t (2)
= 1 -
1= 3ET T AL I1-5E1 * GaL !

Notese que las expresiones (1) y (2) son muy similares (varian sélo en los subindices),
esto se debe a que la barra i-) presenta simetria en forma.
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5.3.2. Modificacion de Kij, fij y uif

a.- Modificacidn del Factor de Transporte (fij)

Imponiendo condiciones de borde a la Mij fij 8j =0
viga simplemente apoyada, analizada en e o> — 1 Mji = fij Mij
el acéapite 5.3.1, se tiene en la ecua- AT e R
cién 2: 0] )
pooot :
6§ =0 = fij Mij [ L f Mij [ f |
= = 113 M1 + + Mij | - +
) IMUESET * GaL P MIT§ET * GaL
de la cual se obtiene: L £
fi = OEL  GAL
J L f
+
3EI GAL
Definiendo a la siguiente variable adimensional:
y sabiendo que por simetria fij = fji; — 6EIf
GAL
se concluye que: -
fij = fji = 1-8
2 +g
Observaciones:

1.- Elfactor “g” contempla la deformacién por corte, ya que sig = O, entonces fij = 2

En los programas de cémputo, a ve-
ces se requiere anular la deformacién .
por corte de una barra, lo que se con-
sigue dandole un factor de forma f =
O (lo que implica: g = 0). Por ejem-

plo, si se reemplaza una conexién elds- K : |
tica helicoidal (Fig. 5.14) por una ba- = S R
rra equivalente de la misma rigidez (K), equivalente

que se deforme sélo por flexién, se Fig. 5.14

tendria que proporcionar f = 0 en
esa barra.



116 5.3 Deformacién por Corte

2.- Mientras mas alto sea el valor
de “g”, el factor de transporte A i Fig. 5.15. Influencia de la Deformacién
1 por Corte sobre el Factor de Transporte

fij decrece, pudiendo incluso

cambiar de signo (en el limite, 2
cuandog— x= fij = -1). Ver
la Fig. 5.15.

3.- Para el caso particular de una seccién rectangular de concreto armado (base = b,
peralte = d) se tiene:

| =bd3/12 P
A =bd
f =1.2 1 ~ d .2
E/G =23 d @"1'38(1.))
g=6EIf/(GAL2?) = 1.38(d/L)? ;

|

#*

7

Es decir, fisicamente “g” representalain- + b
versa de la esbeltez que tiene la barra.

Por otro lado, las vigas de un pértico de concreto armado son barras esbeltas, ya que
usualmente surelaciéon d /L es del orden de 1/ 10; por lo que en estas barras se tendria
g = 1.38(1/10)2 = 0.0138, lo que proporcionaria fij = {1-0.0138) /({2 + 0.0138)= ¥,
por consiguiente, en las barras esbeltas, los efectos de la deformacién por corte se
pueden despreciar.

En elementos peraltados los efectos de la deformacién por corte son importantes, pero
esto no quiere decir que en toda barra peraltada sea aplicable esta teoria, ya que el
método de la carga unidad se basa en el cumplimiento de la hip6tesis de Navier (las
secciones planas contintan siendo planas después de haberse aplicado las cargas).

De acuerdo al Reglamento Nacional de

Construcciones, en toda viga simplemen- T
te apoyadadonded/L > 4 /5, o en toda Fig. 5.16 a , 4 d
viga continua donde d /L > 2/5 (Fig. 5.16), Viga Pared L3

la hipdtesis de Navier no se cumple y ellas J

tienen que ser tratadas como una “Viga & L A3
Pared”, para lo cual puede recurrirse al li- t

bro de Kalmanok, o sino, debe emplearse

el método de Elementos Finitos para su so- d 2
lucién, lo que esta fuera del alcance de este L s

libro. < AN

Un ejemplo de viga pared se ilustra en la
Fig. 5.17, correspondiente a la caseta de maquinas de un ascensor.
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caseta de
maquinas

‘FA
r— i
[

S i
o) )
[

O

o

-

1]

o

< <<

= w3
= |
o w1
r———~H J LAl oi

Ascensor

Fig. 5.17. Distribucidn No Lineal de Esfuerzos Normales (] en una Viga Pared.

b.- Modificacion de la Rigidez al Giro (Kij)

Imponiendo condiciones de borde a la 1 s 1-9
. . . Kij fij= -+ 8j =0
viga simplemente apoyada, analizada " Iy 2+g RV .
en el acapite 5.3.1, se tiene en la ecua- C A R Mi=fiKi
cién 1: ® (0]
£ L A
01=1=Kjy] L f 1 + fij Kij [ L f ]
1=1= + + fi - +
3B T eaL ' T TGET T GAL

Recordandoque: f/(GAL) =Lg/(6EI), fij={(1-g)}/(2 + g), y sabiendo que por
simetria en forma Kij = Kji, entonces podra obtenerse Kij como:

E
Kij = Kji = 221 [ 2*+8
L 1+2g¢

Donde puede notarse que cuando g = O, entonces Kij = 4 E |/ L; es decir, nuevamente

se aprecia que el factor “g” contempla los efectos de la deformacion por corte. Asimis-

mo, en el limite, cuando g — «x = Kij = E | /L. En la Fig. 5.18 puede apreciarse el
decremento de Kij conforme crecen los efectos de la deformacion por corte.
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Kij
4E!
Fig. 5.18. Influencia de la L N
Deformacion por Corte Sobre o
/a Rigidez al Giro (Kij). £l R
R -

Va

c.- Modificacion de los Momentos de Empotramiento (uij)

Los momentos de fijacidn (uij) también se ven afectados por la deformacién por fuerza
cortante, excepto en aquellas barras que presentan un diagrama de fuerza cortante (V)
antisimétrico (Fig. 5.19), ya que este efecto se cancela al realizarse el proceso de inte-
gracién cuando se aplica el método de la carga unidad.

Wiz wie  pL PL
12 T L2 8 P 8
3 {MUJ,JJ,UHU,TTWUHII,UJ,IJLU\\; N \ N
N N q LN N
> = s, L2 IV O - B
wL -« s |
2 e Pl |
e 2 0
DEC el 0w DFC 1 ¢ ;
% o

Fig. 5.79. Barras con Diagrama de Fuerza Cortante (DFC) Antisimétrico.

A continuacion se presentan los momentos de fijacién para otros casos:

uij P uji il = Pab2 [1+(L/b)g]
N v/ N e e
A\ N ) L2 1+2g
b8 L b,
0] ) yi- DEP [1+(L/a)g]

L2 1+2¢g

Notese que cuandoa = b = L /2, entonces uif = -uji = -PL/8
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wo
S \\,rfmmﬂﬂﬂﬂﬂ N uij = - WZ—O [?tj—g]
<7 gﬁ - R\\ D [2+449]
o oM . wv Bsa
® = 20 [3+6g]
uij uji = uij
7 X N T
C = N o BEIS 1
~—_ S uj = - o
- 9 L2 [1+29¢g]
0] )]
uij e
C; 3% — K ij= Klj (1 - f|] f]l) ‘ UI] =-K I] 5/ L
) \(i) I o v '6 6ELS 1
K wetE
J . L2 [2+g]
— — . ——— ,,,,jT
uij ’
>\ Mﬂlﬂﬂm uij = uijE - fji ujiE
< §1 “<-—0 X
0} i-g (‘J; uijE y UJiE se cal-
fji = 24g culan en la barra
biempotrada
Finalmente, conocien-
do los tres para- 7 ]] ¥
metos: ki, fiy i, eI o
podra resolverse cual- \Q T
quier viga relativa- § d/L<2/5 1.0
mente peraltada, tal § J«
como la mostrada en A =
la Fig. 5.20. / Am —Asm
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5.3.3. Modelaje de Placas o Muros de Corte

Las placas son elementos peraltados que se utilizan en los edificios con el objeto de
proporcionarles rigidez lateral, limitando los desplazamientos horizontales cuando acttan
las fuerzas sismicas; esto trae por consecuencia, una disminucién de los esfuerzos
sismicos en las vigas y columnas ubicadas en ios ejes paralelos a las placas.

Desde el punto de vista del anélisis estructural, la diferencia que existe entre una placay
una columna se debe a que por el gran peralte que tiene la placa debe contemplarse
necesariamente los efectos de la deformacion por corte.

Por lo general, las placas se empiean en los edificios elevados, por lo que si se compara
la altura total de la placa contra su peralte, puede decirse que ella es un elemento relati-
vamente esbelto; de esta manera, la hipétesis de Navier resulta aplicable, salvo en aque-
llos casos donde la placa es “achatada” como ocurre, por ejemplo, en los muros de
s6tano con gran longitud (Fig. 5.23).

Enla Fig. 5.21, se muestra {aceptando el cumplimiento de la hipétesis de Navier) dos de
las tres deformaciones (la tercera es la defarmacion axial) que existen en una placa en
voladizo.

~..seccion plana seccion plana
- > T T J— e .
‘ =8 / ' / |
0 . 8
/L i | |
, "8c /=7Yi hi |
o/ %3 i
. =4 / T - / /f_’/ R
‘ / ! i ‘J :
o // hi I RY
I My yi = T i |
[ VA JYi y = | i
-1 ‘ -1/ - ’ G I Lo
‘ ‘ i | 1
/ eje ‘/ / eley i
? AN e | j
X NN A\ NANNNNNNWY
DEFORMACION DEFORMACION FUERZA
POR FLEXION POR CORTE CORTANTE

Fig. 5.21. Esquema de las Deformaciones de una Placa en Voladizo de 3 Pisos.

En un entrepiso cualquiera (i), el desplazamiento relativo producido por corte (6¢c = vi hi)
puede obtenerse conociendo la distorsién angular (yi) mediante la expresidnyi = i/ G,
donde el esfuerzo cortante {xi) se calcula comoti = Vi/ Area de corte = Vif/ Area axial.
Notandose que el desplazamiento por corte es mayor en los pisos bajos, puesto que la
fuerza cortante es maxima en esos pisos; cosa contraria ocurre con los desplazamientos
por flexion que se maximizan en los pisos altos.
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Para los tres tipos de deformacién (incluyendo la deformacién axial), fa seccién plana se
puede simular a través de un brazo rigido (I = «}, y las rotaciones por flexién (0}, asi
como las distorsiones angulares por corte {y), pueden obtenerse analizando sélo al eje de
la placa; sin embargo, cabe mencionar que para la placa en voladizo resulta ocioso agre-
gar los brazos rigidos, debido a que el desplazamiento vertical en el borde de la placa
puede calcularse conociendo 6, tal como se muestra en la Fig. 5.22.

Fig. .22

Modelo Matemadtico
de /a Placa en
Voladizo mostrada
enlaFig. 5.21.

eje ! cje
NN NN

4 - a o seccién { ko a

T transversal TR T

Tal como se ha dicho, enlos muros muy alargados la hipétesis de Navier no se cumple y
para su solucién deberia recurrirse a la teoria de Elementos Finitos. Por ejemplo, en la Fig.
5.23 se presenta el caso de un muro de s6tano del cual nace una placa y una columna, alli
puede apreciarse que la configuracién deformada del borde superior del muro de sétano
{sujeto sdlo a momentos flectores M y m) es muy diferente al caso en que se admita el
cumplimiento de la hipétesis de Navier; también, puede observarse que la base de la
placa (y de la columna) se comporta como un brazo rigido, debido a que el peralte de ese
brazo corresponde a la altura total que tiene la placa.

placa columna p'i‘i columna
T T 1o T
I . i 0 ] ‘ i
M 7/ l M+m Lo
QB A m | N s
~a L ol
- brazo rigido |
| 1 ! |
{ | eje del muro
lL muro de sétano ![ de sétano |
o N
AR AR RN ANNNNANNNNARNRANRRRANNNNNRNNNNNNNY
Deformacion Real Aceptacién de la Hipétesis de Navier

Fig. 5.23. Muro de Sdtano Sujeto a Momentos M y m.
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Problemas de este tipo han sido analizados mediante la teoria de elementos finitos, y se
ha llegado a la conclusidn que tanto ante la accion de los momentos flectores (M) como
de las cargas axiales (P), que bajan a través de la placa, el muro de sétano contribuye con
un ancho efectivo que abarca sélo 0.5 m a cada lado de la placa (Fig. 5.24), esta obser-
vacion permite evaluar por medio de una barra equivalente la rigidez al giro (K) y la rigidez
axial (Kv) que ofrece el muro de sétano en la base de la placa.

| , ll S | ‘ Mallade | W;

i dole T J{ | Elementos | |

: Lol L l Finitos | |

| B 1o ] | ene Lo

‘ L o l ‘ l e | Murode | l

| T ‘ 1 h | | sotano % |
\\K\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\ \\\\\\\\\\\\\

Rigidez al GiroK=M/ 0 Rigidez Axial

Fig. 5.24. Efectos del Muro de Sétano sobre la Superestructura.

De esta manera, si se va a utilizar un modelo compuesto por barras en la estructura
mostrada en la Fig. 5.23, se aconseja adoptar la configuracién que aparece en la Fig.
5.25, donde la biela axialmente rigida garantiza la accién de diafragma rigido que provee
el techo del s6tano; esta biela no genera maés rigidez al giro, ni rigidez axial en la base de
la placa, que la que proporciona el muro del s6tano. Asimismo, como la parte central del
muro del sétano provee rigidez lateral al sistema, su barra correspondiente debera tener
un Momento de Inercia (I) y un Area (A) equivalente a la inercia y 4rea total del muro del
s6tano menos la suma de los momentos de inercia y areas, respectivamente, que apor-
tan las barras extremas.

placa columna placa columna
T\ _‘ txdil txd2
I
. .dat . =g L d2 o i T
| | ! ) o
‘ ‘ bielas rigidas i
O X —l
LA ; | !
| |
. d1+05m | murode | g txd1’ LA “txdz'
=d1 s6tano d2'=d2+05m ; f \
remanente | 1 ’
RN K& I

I=t(2-d1'e-d2'3) /12
A=t(L-d1'-d2)

Fig. 5.25. Modelaje a través de Barras del Sistema Mostrado en /a Fig. 5.23.
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5.3.4. Pérticos Mixtos Sujetos a Carga Lateral. Longitud del Brazo Rigido

Un pértico mixto (o hibrido) es aquel que estd compuesto por vigas, columnas y placas;
para este caso, el brazo rigido (que representa la seccién plana en la placa) es necesario
adicionarlo hacia el lado de la viga, tal como se muestra en la Fig. 5.26.

brazo
rigido eje de viga

eje de
columna

1placa columna
R RSN L '\’\T;\" SANY SN
— S+ L
secciones ij e
transversales CG

Fig. 5.26. Modelaje de Porticos Mixtos.

En cuanto a la longitud del brazo rigido, debe tenerse en cuenta que en la zona de encuen-
tro viga-placa se desarrollan concentraciones de esfuerzos, que hacen que la hipé6tesis
de Navier no se cumpla totalmente en la placa, por lo que Muto (Ref. ) recomienda
reducir la longitud del brazo rigido en una cantidad igual a la cuarta parte del peralte de la
viga coplanar, tal como se muestra en la Fig. 5.27. Sin embargo, cuando la viga presenta
un cambio gradual de su peralte (cartelas), o cuando la viga concurre a un ensanchamien-
to ubicado en el borde de la placa, estas concentraciones de esfuerzos se atendan, por lo
que no serd necesario reducir la longitud del brazo rigido.

O I SN
eje T eje S I
de ; de | |
viga
placa acartelada placa .
| umaee—— | ——
- i brazo NN - t
‘brazo rigido "
| rigido /_‘ 9 b
| .

en la

71 seccion x ke
L.l seccion

B :j seccion a0

Fig. 5.27. Longitud del Brazo Rigido.
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Para estos casos, es necesario conocer la rigidez al giro Kij y el factor de transporte fij de
una barra con brazo rigido. A continuacion se efectua el céiculo de Kij para una barra que
presenta un extremo articulado (fij = 0):

b
* e s /Ir
i 01 zona 0=1 zona '
5 flexible ﬁ V flexible
I/—-ﬁ 7\ f
0 w1 - \\\\‘ M23 Ld NN
a b (2) 3)
R R ﬂ—{ i
) @ @ v V=M23/b
o > fii = E
fij=0 mez= 3E'g , 8Els
b b?
I
M23 = S*E* (1+a/b)
b
Equilibrio en el brazo rigido:  Kij xﬁ — > M23
Kij = M23 + V a = M23 (1 + a/b) L oa 1 v=mzasn
.e 13E|
Kij = (1+a/b)?2

s

Para la misma barra articulada en “j”, contemplando la deformacién por corte en la zona
flexible 2-3 {cong = 6 E1f/ G A b?) se obtiene:

6EI (1 +a/b)?
b (2+¢g)

Para el caso en que la barra tiene continuidad en sus dos extremos, puede recurrirse a la
Tabla 7 de la PCA {Anexo 1), o también, puede aplicarse las siguientes expresiones:

| =00 | | A=1+3(a/b)
(i)_ }(i) B=A+3(a/b)>

a b | C=4EIl/b

fijl=A/(2B) fii=A/2
Kij=CB Kiji = C
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Efectuando un resumen del modelaje de los pérticos mixtos, en la Fig. 5.28 se muestra
como idealizar matematicamente un poértico mixto de dos pisos, a través de un sistema
compuesto por barras deformables {excepto los brazos rigidos) por carga axial, fuerza
cortante y momento flector.

—1 d1
T | ISTEMA
h2 l
i ! i
A d1 d2
T T
ht E
|
TN SO S\
: Secciones
X Transversales
‘ T |
L1 ‘ 2 !
T T, T
yoa ’
4 — |
MODELO MATEMATICO |
!
h2 ‘
b-d2/4
A AE—
ht
AW SN N

Fig. 5.28. Modelaje de un Portico Mixto.
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5.3.5. Pérticos Mixtos Sujetos a Carga Vertical

Debido a la gran rigidez lateral que tiene la placa, por mas asimetria que exista en la
forma del pértico o en la distribucion de las cargas verticales, puede suponerse que el
sistema no se desplaza lateralmente; asimismo, como la rigidez al giro de la placa es muy
grande en comparacion con la rigidez de las vigas, puede suponerse que ellas estan
empotradas en la placa.

De esta manera, el anélisis de los pérticos mixtos sujetos a carga vertical se simplifica,
pudiéndose analizar en forma independiente cada zona compuesta sélo por vigas y colum-
nas, tal como se muestra en la Fig. 5.29. Después que se calculen las reacciones en los
extremos empotrados de las vigas, podra analizarse la placa como si se tratara de un
elemento isostatico, en voladizo, sujeto a cargas definidas.

\LP

e S—

ARANRREH ‘V\f LTI Aﬂ”\
—————— E——

B N NS

PORTICO DE LA FIG. 5.28 SUJETO A CARGA VERTICAL

P
Vo G

reacciones
W w reacciones
[ITIITTIOETEIT LAR TITIL NI 1 [m
L R ?) (> m—— | (15
N N
Placa en
voladizo
SN K RS

Fig. 5.29. Andlisis Simplificado de los Pdrticos Mixtos Sujetos a Carga Vertical.
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5.3.6. Ejemplo de Aplicacion

Resolver por Cross Indirecto al pértico mixto (hibrido) de concreto armado mostrado en la
Fig. 5.30. Suponer E = 2'000,000 ton/m?, E/G = 2.3.

a=1.1 b=4.15m
\ (02307 ! 1 20ton [y /7 3)
| j ' t brazo rigido
) A \ a=125-07/4=14m
cje dé | columna” | t | 4.0m P
placa | 0707 ! eje de »
(0.2x2.5) | placa Modelo Matematico
| lad Jo @ |
\\\1§\2\;\\\\§}§§§\\ a0m AN\ NN 55 A
. L 1. rom Lom
7 L osmm o
1 0.20 Fig. 5.30

Nota:  El volumen de concreto de /a placa y de la columna es similar; sin embargo, se demos-
trard que la placa es mucho mds efectiva ante los efectos sismicos.

Rigideces al Giro y Factores de Transporte:
PLACA1-2 (1 = 0.2x2.53/12 = 0.2604 m*)

g = 1.38(2.5/4)2 = 0.54 ... sdloporque es rectangular y de concreto armado,
de lo contrario emplear-g = 6EIf/GAL?

12 = 21 = (1-0.54) /(2 + 0.54} = 0.181

K12 = K21 = 2x2x10°x0.2604 x[(2 + 0.54) /{1 + 2x0.54)1/4 = 317988 t-m

VIGA2-3 (1 = 0.2x0.7*/12 = 0.005717 m*)
C=4El/b=4x2x10°x0.005717/4.15 = 11021 ton-m
a/b=1.1/4.15 = 0.265

A=1+3x0.265 =1.795

= 1.795 + 3 x(0.265)* = 2.006
23 = 1.795 /(2 x 2.006) = 0.447 32 = 1.795/2 = 0.897
K23 = 11021 x 2.006 = 22107 ton-m K32 = 11021 ton-m
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COLUMNA3-4 (1 =0.7x0.73/12 = 0.02 m*)

34 =43 = ¥

K34 = K43 = 4 x 2x10°x0.02 /4 = 40017 ton-m

Coeficientes de Distribucion de Momentos:

K = 22107 K= 11021
2.1 317988 0.935 ——— f=0.897
23 22107 0.065 ) @)
340095 1.000
K = 317988 K = 40017
Nudo 3 Kij o] ) ‘05
3.2 11021 0.216 f=0.181 RESUMEN =
3-4 40017 0.784 N ,
K = rigidez al giro (ton-m)
51038 1.000 { = factor de transporte
(1) @)
NN AN\
Cross Indirecto:
20 ton o 20 ton R10--20 - AL
e G R 7‘:\'—\» S
i i : ! i L/ |
I - L ¥ |
I { = | Estado0 L owdt Estado 1 | / |
.' L  Mio=0 ! | I o= A !
L R Lo

Solucion def ESTADO 1

ul2 =u21 =-6EId/IL2(1+ 2g)] = -6x2x10% x0.2604 x 1/[42x {1 + 2x0.54})] =
- 93894 ton-m

ul2 = u21t

u34 = u43

-6 x2x10°x0.02x 1/4% = - 156000 ton-m

Célculode R11, d1, Mijy Trazado de!l DMF (Fig. 5.31):
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Nudo 1 2 3 4
Barra 1-2 2-1 2-3 3-2 3-4 4-3
aij 0 0.935 0.065 0.216 0.784 0
fij 0.181 0.181 0.447 0.897 0.5 0.5
uij -93894 -93894 0 0 -15000 -15000
D 0 87790 6103 3240 11760 0
T 15890 0 2906 2728 0 5880
D 0 2717 -189 -589 -2139 0
T -492 0 -528 -84 0 -1069
D 0 493 34 18 66 0
T 89 0 16 15 0 33
D 0 -15 -1 -3 -12 0
T -3 -6
Mij1 -78410 -8343 8341 5325 -5325 -10162
Mij = d1 Mij1 -61.35 -6.52 6.52 4.17 -4.17 -7.95

em . ""é‘é.,"é’,;ﬂ&' -> R11 = 25558
Vﬁ; 21686 6325 —= 3872
R10+R11di =0
-20 + 25558 d1 = 0
4.0m d1 = 0.0007825 m = 0.8 mm
Ek;l 78410 Q% 10162
.50% b
Disefar la viga con: 4 SPOXSTRD 4
6.52-1.1x204=4.28 @ T 4T wl
20ton = s j)_ 0.8 mm
652 | 2//1' - 2.04 ton
<K 16.97 ton (85% Q)
Q = cortante de entrepiso = 20 ton = ;(?'5%2 g))n 4m
Ip = 0.2604 m4 lc =0.02 m4
N 795
NN AN NS Y R B
iim b=4.15m L
T A .
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Observaciones:
1.- Al estructurar un edificio a veces es necesario adicionar placas con el objeto de

disminuir el desplazamiento lateral (en el ejemplo se obtuvo 0.8 mm). Atenuar el
desplazamiento lateral es Util para evitar choques entre edificios vecinos, o entre
los bloques del mismo edificio.

Debido a la gran rigidez lateral (K) que tienen las placas, ellas absorben un gran
porcentaje del cortante de entrepiso (Q), descargando el trabajo de las columnas; en
el ejemplo la placa tomé el 85% de Q. Sin embargo, esto no se refleja en la relacion
de momentos de inercia placa-columna (en el ejemplolp /Ic = 0.26/0.02 = 13),
esto se debe a que la deformacidén por corte disminuye la rigidez lateral de la placa.
Esta observacion deberd tenerse presente cuando se predimensiona un edificio,
donde es mas conveniente repartir la fuerza cortante Q en base a la rigidez lateral
de los elementos verticales (K) suponiéndolos biempotrados:

u ¥

Para el ejemplo (g placa = 0.54, g col. = Q) N \-\—djf\\; V=2u/h
!
Kp = 12 x 2x10°x 0.2604 /(4% x (1 + 2 x 0.54)) J
Kp = 46947 ton/m / K=V/d=2u/hd
vs. Kp real = 16.97/0.0007825 = 21687 ton/m I 12E]
[ % waazg
Kc = 12 x 2x106x 0.02 /43 = 7500 ton/m /
vs. Kc real = 3.03/0.0007825 = 3872 ton/m /
A 6Eld
. NN = e

Como se observa, las rigideces laterales reales son A hz (1 + 2g)

practicamente la mitad de las rigideces correspon-

dientes a las barras biempotradas; esto se debe a que las barras realmente rotan en
su extremo superior. Por lo tanto, las rigideces correspondientes a las barras
biempotradas, se emplearan sélo para repartir fuerzas cortantes (ver {a Fig. 5.32),
mas no para calcular el desplazamiento lateral.

Por equilibrio en la Fig. 5.32: e — >
F } d i ‘ d |
Q =Vp + Vc =d(Kp + Kc) | i
d = Q/(Kp + Kc); luego: J‘ /" Kp Ke | /
/ i'/
Vp = Kpd =Q Kp/(Kp + Kg) ,
Jo L do
Vp = 46947 Q/ (46947 + 7500) F‘“‘
Con lo cual: T e——

Vp = 0.86Q... vs. 0.85 Q (real)
Similarmente: |

Vc = 7500 Q/(46947 + 7500) ‘
Ve =0.14Q...vs.0.15 Q (real) i . ‘
& Fig. 5.32 <«
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|
|

|
|
l
|

\{( AN

i j”ji';f ‘-Fg‘ — & 2R

Si se hubiese supuesto que las barras dc  df
acttan en voladizo, se tendria d =df +dc, V oy 7’*7
sabiendoque g = 6EIf/G Ah? se [
logra: Y Por corte:
/ dc=Vhf/GA
K=V/d= 3EI/[h*(1+g/2)] h —Y/ Por flexién:
| df=Vh3/3EI
Lo que proporciona: Kp = 19222 ton/m
Kc = 1875 ton/m. oo J, YOLADIZO

Conlocual: Vp = QKp/(Kp + Kc) = 0.91 Q, por lo que suponiendo que las barras
estan biempotradas se logra mejor resultado; aunque, para ambos casos, el despla-
zamiento difiere considerablemente del real:

d (barras biempotradas) = 20 /(46947 + 7500) = 0.00037 m
d (barras en voladizo) = 20 /(19222 + 1875) = 0.00095 m
d (real) = 0.0007825 m.

En la parte flexible de la viga, el punto de inflexion (Pl) se localiza practicamente al
centro de su longitud (50% de “b”). Esto es cierto cuando la columna vecina a la
placa tiene grandes proporciones (como en este ejemplo}; sin embargo, en los casos
usuales, el Pl trata de correrse hacia la zona menos rigida (hacia el lado de la colum-
na), pudiendo ubicarse al 30% de “b”. Esta observacién se emplea en el método de
Bazan, cuando se pretende analizar en forma aproximada a los pérticos mixtos.
Para un sistema de un piso se tiene:

Pl estimado - d=1 .
. \9((19\ >
(] /

7
Jo;
7015

k- b

o)
G

|
|
= d }, l+d

COLUMNA

/ T T

i / PLACA J
Jk" W
Por equilibrio: F=Fp+Fc=dRp+dRc =(Rp +Rc)d=Rd
Conlo cual: d=R'F

Luego: Fp = Rpd; Fc = Red

Cuando el sistema tiene varios grados de libertad traslacionales (Fig. 5.33), puede se-
guirse un proceso similar, lo que conduce a las siguientes expresiones matriciales:

{F}

={Fp}+{Fc}=I[(Rpl{d} +[Rcl{d} =[R]{d}

Donde: [R] =[Rp] + [Rc] = [Ri] = matriz de rigidez lateral del sistema
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Luego: {d} = [R]" {F}
Donde: [ R]' = matriz de flexibilidad lateral del
sistema

Finalmente, las fuerzas que absorben la placay la
columna seran:

{Fp} =[Rp1{d} {Fc} =[Rcl{d}
Como se observa, sera cuestién de calcular la ma-

triz de rigidez lateral [ Ri ] de cada eje vertical {pla-
ca o columna), lo que se puede lograr aplicando el

' placa

|

!
-
WK

Fig. 5.33

Col. |

|

-
SN

método de Cross (sélo con grados de libertad

rotacionales). Por ejemplo, para calcular la segun-

da columna de la matriz de rigidez lateral del eje vertical mostrado en la Fig. 5.34, se
tendra:

KB

S B .
i ‘ . = (1) 2) (3)
(3) — <H— Raz AR e AT
N Pi @ SIX v d2=1.- <
i o _ © W ~ oy N
‘ \ N = R12 xﬁ{ R32
I d2 = N M
< = & KR Rz R22
= @ , '
| / ) KB = Ks + Kvc1 + Kve2
: /
: / K / Kv =3 E v (1 +a/b)?/b =rigidez al giro de viga
) _ SR SR> Kp=2Eip2+g)/h(1+2g) = rig. al giro placa
‘ &2 R12 oo _
: p=(1-g)/(2+Qg) = factor transporte en placa
Kp g=6Elp 1/GAph?
- ij(placa) = -6 Elpd/(h2 (1 +2
VC1 A Ks VG2 uij (placa) - pd/(h2(1+2g)
I e BN Calcular Mij por Cross

7
/

(0) & Luego, calcular Ri2 por equilibrio

\
NOTA: Para columnas a = 0. Para base empotrada KB = 0o. Para base articulada KB =0

Fig. 5.34. Célculo de la Segunda Columna de la Matriz de Rigidez Lateral { Ri2 } en un Eje
Vertical (Columna o Placa) de 3 Niveles.

El resto de columnas de la matriz de rigidez lateral { { Ri1 } y { Ri3 } ), correspondientes
al sistema mostrado en la Fig. 5.34, se obtienen liberando los niveles 1 y 3, independien-
temente, siguiendo el proceso indicado, lo que conduce para cada eje vertical a:

| R11R12 R13 |
| R21R22 R23 |
| R31 R32 R33 | simétrica respecto a la diagonal

[R]=

Cabe sefialar que en los anos 70 se aplicaba este procedimiento para analizar sismicamente,
por computadora, a los edificios elevados.



5.3 Deformacion por Corte 133

5.3.7. Albanileria Armada y Confinada. Interaccién Tabique-Pértico

Uno de los sistemas estructurales mas empleado en nuestro medio para la solucién de
los edificios multifamiliares de mediana altura {maximo 5 pisos), es el muro de albaiiileria
confinada por elementos de concreto armado; otro sistema, menos usado, es ia albariile-
ria armada interiormente (Fig. 5.35), compuesta por bloques que presentan alvéolos ver-
ticales en cuyo interior se aloja el refuerzo vertical, mientras que el refuerzo horizontal se
coloca ya sea en las juntas de mortero o en las cavidades horizontales del bloque.

.- -y
— - f
O Dy enllr
=i u 1 i i «,Lt o &
a|veo|os rellenos con concreto ﬂundo ;
Escalerilla Electrosoldada -

Horquilia - .

Fig. 5.35. Seccién Transversal de un Muro Armado.

En cambio, los tabiques son empleados como elementos separadores de ambientes en
los edificios aporticados. Generalmente, los tabiques son hechos de albaiiileria, por las
buenas propiedades térmica, aclstica e incombustible que tiene este material. Puesto
que tanto los tabiques como los muros confinados se encuentran bordeados por elemen-
tos de concreto armado, es necesario saber (para poder distinguirlos) gue su comporta-
miento ante las cargas sismicas y verticales es totalmente diferente; la diferencia princi-
pal radica en la secuencia constructiva que se sigue en cada sistema.

En el caso de los Muros Confinados, primero se construye la albadileria, luego se vacian
las columnas y, finalmente, se vacian las vigas soleras en conjunto con la losa del techo.
Esta secuencia hace que se desarrolle una gran adherencia en la interfase albaiileria-
concreto y que, por lo tanto, el sistema debe ser tratado como un elemento compuesto
por dos materiales, donde es aplicable el criterio de la seccién transformada (Fig. 5.36);
asimismo, al desencofrarse finalmente el techo, el muro seréa portante de carga vertical.

Modulos de Elasticidad:

L% .
)Albadileria
Confinada

NN ;k

ECCION REA

ECCION
TRANSFORMADA

A
£  Mbédulo Elastico = Ea =



134 5.3 Deformacién por Corte

Para el caso de los tabiques, la secuencia constructiva es al revés. Esto es, primero se
construyen las columnas, luego se vacian las vigas en conjunto con la losa del techo,
posteriormente, se desencofra la losa, con lo cual, el pdrtico de concreto armado seré el
sistema portante de carga vertical; finalmente, se rellenan los pafos con tabiques de
albahileria, usando un mortero de relleno en la interfase albaiileria-concreto, junta que es
demasiado débil, por lo que cuando el edificio se encuentra sujeto a cargas sismicas, el
poértico se separa del muro interactuando ambos elementos sélo en sus esquinas
diagonalmente opuestas (Fig. 5.37).

Por la razé6n mencionada en el parrafo anterior, se acostumbra modelar a los tabiques
reemplazandolos por un puntal de albafileria, que actda siempre en compresion. El ancho
del puntal equivalente “wo” se toma como la longitud de la diagonal dividida entre cuatro;
aunque, en la Ref. 8 se especifica otros valores que contemplan las propiedades tanto del
tabigue como las del pdrtico de concreto armado.

[5me =2,

Viga de Concreto

Biela equivalente
de Albanileria

(Wo x t)

Columna
de Concreto

Wo = ancho efectivo t = espesor del tabique

Fig. 5.37. Modelaje de Porticos con Tabiques de Albariileria.

En las Figs. 5.38 y 5.39 se presentan dos estructuras muy similares; sin embargo, el
modelo matematico de ambos sistemas serd diferente, dependiendo de cdmo haya sido
construido el muro de albadileria:

a.- El modelo estructural de los pdrticos mixtos compuestos por muros confinados o
armados, portantes de carga vertical, es exactamente similar al caso de los porti-
cos mixtos que contienen placas de concreto armado, con la diferencia que los
modulos elasticos (E, G) de los muros corresponden al material albafileria; por lo
que si el muro es confinado, debe reemplazarse la columna de confinamiento por un
area equivalente de albaiiileria. Ver la Fig. 5.38.

b.- Siel tabique de albariileria no ha sido aislado (haciéndolo “flotante”) de la estructura
aporticada, se producira la interaccién partico-tabique, que se contempla en el mo-
delo estructural reemplazando al tabique por un puntal equivalente de albafileria,
dirigido siempre en sentido contrario al de la carga lateratl aplicada. Ver la Fig. 5.39.
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brazo rigido

viga y columna
de concreto

| laoaieria 1Ll
ey R
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Fig. 5.39. Modelo de un Pértico con Tabique de Albanileria.
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5.3.8. Problemas Propuestos

1.- Dibuje la envolvente de momento flector para la viga (zona flexible) que conecta a
los muros de Albaiileria Confinada. Se considerara 3 hipétesis de carga: a) Carga
Vertical; b) Carga Vertical + Carga Lateral; y, c) Carga Vertical - Carga Lateral. Ei
anélisis por carga lateral se hara mediante el método de Cross Indirecto, mientras
que por carga vertical se asumira que la viga esta biempotrada en los muros.

Suponer: Espesor = 0.15 m Ec = 2°000,000 ton/m? Ea = 400,000 ton/m?

Ea/Ga =25
o 7w=5t0f1/m -
ML LT LT T EEET 7 510n
< viga 0.31( R 7
15 ton e R
ASSNN
2.4 ! i
! .
j{\
SN 3 £
‘ Modelo por
SOTANO 255 | Carga Lateral
AR TR TN AN AT RARRRRRARNNRRRRANY k
02 1.80m lo2! 2.00m 02! 1.80 0.2
B SR A g - 1

o

Nota: La estructura corresponde a un portico interior de un edificio con sdtano. Al estar
bordeado perimetralmente el sctano por placas de concreto (muy rigidas lateralmen-
te), se asumird que el techo del sctano no se desplaza horizontalmente.

2.- Lafigura muestra un canal cerrado hecho de concreto armado (E = 2’000,000ton/m?2,
E/G = 2.3, = 2.4ton/m3). Incluyendo la deformacion por corte en el anélisis, dibuje el
DMF en el sentido longitudinal del canal.

“0.15
/1
» X 10.30
: -
: AGUA | | os0
> G ¥
= 12m / | o015
: y .0
15 080 .15
A F sk

CORTE X-X
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3.- Lafigura muestra un pértico de concreto armado interactuando con un alféizar de
albahileria sumamente rigido, tipico de las edificaciones escolares. Aplicando el método
de Cross Indirecto, calcule la fuerza cortante que absorbe cada columna.

Nota:En la columna corta 1-2 deberd incluirse los efectos de la deformacion por fuerza cortante.

Datos: E = 2'000,000 ton/m? columnas: 0.60x0.40m

E/G =23 viga: 0.30x0.50m
Resultado: V12 = 8.75 ton V34 = 1.25 ton

> ,?’5 2 3
10 ton
0.6 ‘
. e R 1 ’
i SN U N B B ~
Tﬁ;;ﬁf i = W
T f"J:‘I"J oI IL 1 =
LI i alﬁ rJ 'LT II., 2.0
T g - Madelo
I B N
j#' i L IT,L 'rl'r
T 1 L 1 4“
[0-4, 50m ’-047]* o M

4.- Dibujar el modelo matematico ( + XX y -XX) correspondiente al sistema mostrado.

il R . 10ton
Vlga 0.3x 0 5m
T U N N O
R TR S
Placa
t=0.15m — Col.
Le
30 03x04m
.ﬁﬁ
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5.4. Efectos de la Deformacion Axial en Barras Prismaticas

Cualquiera que sea el caso por analizar, se considerara que las barras seran especial-
mente disefadas para evitar problemas de pandeo; es decir, sdlo se contemplaran los
efectos que pueden ocasionar los alargamientos o acortamientos de las barras produci-
dos por la carga axial.

Se estudiaran dos casos: 1) Armaduras con Nudos Rigidos; vy,
2) Porticos de Edificios de Concreto Armado.

5.4.1. Armaduras con Nudos Rigidos

Por la manera como se conectan las barras metélicas en los nudos, soldandolas o
empernandolas sobre planchas de conexién (Fig. 5.40), de manera que sus ejes sean
concéntricos para evitar excéntricidades de la carga axial, puede afirmarse que los nudos
no son rotulas sino que mas bien son nudos rigidos. Més aun, cuando la armadura es de
concreto armado, las uniones son monoliticas.

> bri L x0x
detalle _ — ~ brida S
: i superior N
A xS . o
S AN X !
A RS N, X!
AR R W% g
NN ANY // /XX )ﬁ} ;
X ‘;
/ / /<_ | AN
Fig. 5.40 ~ . R oD
< montante !

diagonal

Sin embargo, al analizar los tijerales se supone gue los nudos son rétulas perfectas. Esto
se debe a que, generalmente, las barras son esbeltas (baja relaciéon | /L) y a que las
cargas actuan preferentemente sobre los nudos {usualmente se asume que la mitad del
peso propio de las barras esta concentrada en sus extremos), por lo que los momentos de
empotramiento {(uij) son practicamente nulos.

Todo ello conduce a que los momentos en los extrermos de las barras (Mij) sean de caréc-
ter secundario, esto puede apreciarse cuando se aplica las ecuaciones de pendiente y
deflexion en una barra i-j: Mij = uij + 2E(I1/L)(26i + 6j-338ij/L) = 0, lo que
también conlleva a que las fuerzas cortantes sean nulas (Vij = 0).

Por ejemplo, si se asumiese que la brida superior del tijeral metélico (E = 2100 ton/cm?)
mostrado en la Fig. 5.40 estuviese constituido por 2 Lsde 3"x3"x%" (1 = 100 cm*), se
tendriaparaunaiuzL = 4mque: EI/L = 2100 x 100/400 = 525 ton-cm = 5.25 ton-m; en
cambio, si la barra fuese de concreto armado (E = 2'000,000 ton/m?}, con una seccién de
30x40cm {] = 0.0016 m*), setendria: E1/L = 2°000,000 x 0.0016 /4 = 800 ton-m, 150
veces mayor que la correspondiente a la barra metalica, por lo que en la barra de concreto
no puede despreciarse los efectos de la deformacién por flexién.
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En conclusidn, los momentos en los extremos de las barras de una armadura son impoy-
tantes sélo cuando ellas no son esbeltas (por ejemplo: en las barras que se emplean para
las armaduras de {os puentes), en cuyo caso, debido a lo extenso que resulta efectuar un
analisis manual, se recomienda emplear un programa de computacién que resuelva pérti-
cos planos (puede usarse el programa EDIFICIO, ver el problema 3 del acapite 8.4.3},
disefiando las barras a flexocompresién, flexotraccién y corte.

5.4.2. Porticos de Edificios de Concreto Armado

Los efectos de la deformacién axial repercuten significativamente sobre los esfuerzos
cuando el edificio es elevado {mads de 10 pisos); sin embargo, también podrian ser impor-
tantes en los edificios de un piso, cuando la carga se concentra hacia el lado de una de las
columnas, por ejemplo, en una nave industrial con puente grda (Fig. 2.1).

Cabe mencionar que la losa del techo
(aligerado o losa maciza) es un elemen-
to axialmente rigido y como ésta se
vacia simultdneamente con las vigas,
se creara un monolitismo entre ambos
elementos, por lo cual, como debe exis-
tir compatibilidad de deformacién axial
(Fig. 5.41), las vigas tampoco se de-
formaran axialmente. En cambio, la losa
no es rigida ante las cargas perpendi-
culares a su plano (peso propio, sobre-
carga, etc.), por lo que los elementos verticales (columnas, placas, muros de albaiileria,
etc.) pueden deformarse axialmente.

De esta manera, cuando se emplea un L% % FA =10 %
programa de cémputo que contempla 2 ; —> ‘ o )
tres grados de libertad por nudo, se es- ! E |
>9 . por \ j - GLenun ‘FA=1
tarfa cometiendo error, en vista que las I GlLreales | | ‘
. - | ‘ | programa
vigas no se deforman axialmente. Una % ‘ " de computo |
manera de atenuar este error consiste  _|_ & Fig. 5.42 _
A\N N\ N ANN

en amplificar el drea axial de las vigas,
empleando un factor (FA) del orden de 10, pero, para las barras verticales, este factor
debe ser 1 (Fig. 5.42).

Con relacién a las cargas de peso propio, éstas constituyen un gran porcentaje de la
carga gravitacional total; pero, estas cargas no actdan de una séla vez, sino que méas
bien lo hacen paulatinamente conforme el edificio va construyéndose. En cambio, las
sobrecargas se aplican después que el edificio terminé de construirse; asimismo, se
supone que la carga sismica actua sobre el edificio ya terminado, debido a que es poco
probable que ocurra un terremoto durante el proceso de construccion.

Cabe mencionar que en los edificios elevados la no consideracién del proceso constructi-
vo en el calculo de los esfuerzos puede conducir a serios errores, tal como se explicara
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méas adelante. De este modo, cuando se analiza un edificio elevado deberia desdoblarse el
problema en dos partes:

CASOA.-  Solicitacién Obrando Sobre la Estructura ya Construida (sobrecarga, sismo,
etc.).
CASOB.-  Solicitacién Obrando Sobre la Estructura en su Etapa Constructiva (peso

propio, etc.).

Para ambos casos, los efectos de la deformacién axial de las columnas se dejan sentir en
mayor grado sobre las vigas ex-
tremas del pértico, en vista que
éstas estaran sujetas a los ma-

T ETEEEEEELTO LT L

R . rande i ran
yores desplazamientos verticales A9 A pequeno A grande
relativos entre sus extremos (A, D
Fig. 5.43). Este problema puede
atenuarse si el 4rea de las colum- carga carga

f . lal axial axial
nas fuese proporcional a la mag- menor mayor
nitud de su carga axial, en cuyo

NN AN\ AN\N RN

Fig. 5.43. Configuracién Deformada por Carga Axial.

caso, los nudos extremos de las
vigas bajarian la misma cantidad
(6 = Ph/EA), conlo cual, prac-
ticamente no existiria desplazamiento vertical relativo.

Lo propio ocurre cuando los pérticos estan sujetos a carga sismica (Fig. 5.44); en este
caso, la carga axial en las columnas externas es elevada, mientras que en las columnas
internas esta carga es pequefa al tratar de autocancelarse las fuerzas cortantes que
provienen de las vigas que estan ubicadas en ambos lados de la columna en anélisis.

o - cortante en viga

—>

A T A A
T T~ F IV
A grande A pequeno A grande
carga carga carga carga
axial de axial axial axial de 3
traccién pequefia pequeia compresion
NSNS ANSANN AN\ AN\

Fig. 5.44. Configuracién Deformada por Carga Axial.

CASOA.- Solicitacion Obrando Sobre la Estructura ya Construida (Sobrecarga, Sismo, etc.).
Ejemplo.

Para solucionar manualmente este problema en las estructuras pequefias, puede aplicar-
se el método de Cross Indirecto (Fig. 5.45), aungue, como ya se ha dicho, en estas es-
tructuras el efecto de la deformacién axial sobre los esfuerzos es despreciable, a no ser
que exista concentracién de carga hacia el lado de una de las columnas.
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R20 R30 R21 R31
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Fig. 5.45. CASO A. Aplicacion del Método de Cross Indirecto.

Puesto que el método de Cross Indirecto resulta muy laborioso de aplicar en estructuras
de mayor envergadura, se recomienda, para fines de un andlisis manual, seguir el si-
guiente proceso aproximado:

Proceso Aproximado de Correccion de Momentos en Vigas por Efectos de la Deformacion
Axial de las Columnas. CASO A (Cargas sobre el Edificio Construido)

El proceso aproximado consiste de los siguientes pasos:
1.- Estimar ia carga axial acumulada (P) mediante un metrado de cargas.

2.- Calcular la deformacién axial neta D = P h/E A de cada columna, y referirla al suelo
para cbtener el desplazariiento vertical total de los nudos.

3.- Hallar el desplazamiento relativo entre los extremos de las vigas (dij) y calcuiar los
momentos de empotramiento uij = - 6 E | dij / L2 ; luego, resolver la viga por Cross
empleando el modelo simplificado del ACI.

EJEMPLO. Evaluar {a correccion de momentos por deformacién axial de las columnas,
para la viga del segundo nivel del pértico mostrado en la Fig. 5.46. Se hace notar que se
esta trabajando con una columna de seccién pequefia (25x25 cm; la seccidén minima
permitida por el ACl es 30x30 cm) y con un peralte de viga elevado (75 cm; paral = 6
m, pudo emplearse un peralte de 60 cm), con el objeto de magnificar los efectos de la
deformacion axial.
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Datos: _sc=2tonym
CELOLCEEL L VT T TEO T T

E = 2°000,000 ton/m? 3.0

Ko = 0.001 m? s/c -3 ton/m 7 .
SEARARRNRRRNNANE [NRONRRNRURANRTNN]

Vigas: 0.25x0.756m (A) B ©)

lv = 0.26x0.75%/12 = 0.008789 m* h=3

kv = 1/LKo = 1.46 sfe = 3 ton/m |

NURERRNNNBNANSRGE [NRRRARRRNNNTNNN}

Columnas: 0.25 x0.25 m
A =0.06256m?, | = 0.0003255 m*
ke =1/hKo =0.11

Y L=60om eom
Rigidez axial de una columna: Fig. 5.46
Ka =EA/h = 2x108x0.0625 /3 = 41667 ton/m
Denominando: Pn = Carga axial existente en un nivel de la columna externa.

Pa = Carga axial acumulada en la columna externa.
Dt = Desplazamiento vertical total {respecto al suelo).

Se tendra:
Columna Externa Columna Interna
Nivel Pn Pa D = Pa/Ka Dt Dt = 2 Dt (col.ext.)
(ton) (ton) (m) (m) (m)
3 6 6 0.000144 0.001080 0.002160
2 9 15 0.000360 0.000936 0.001872
1 9 24 0.000576 0.000576 0.001152

Nota: como la columna interna tiene el doble de carga que la externa y la misma seccion
transversal, los desplazamientos correspondientes serdn el doble.

AN AN S s
k=011 k=011 k=0.11 3.0 A ®)
, (simetria) R =
(A) k=1.46 (B) k=146 (C) L . K000 k=146 dBA@
) A * som N,
3.0m
k=0.11 k=011 k=011 dA = 0.000936 m
N < SS 2 dB = 0.001872 m
6.0m | . ‘
)“ o A 6.0m 77\/
SEGUNDO NIVEL

Con lo cual, el desplazamiento relativo resulta: d,, = dB-dA = + 0.000936 m, lo que
produce los siguientes momentos de empotramiento:
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Uy = Uy, =-6Elvd,, /L2 =-6x2x10°x0.008789 x 0.000936 / 6> = - 2.74 ton-m

Aplicando Cross:

EFECTOS DE DEF. AXIAL PORs/c (w = 3t/m).SIN DEF.AXIAL
Nudo A B Nudo A B
barra A-B B-A barra A-B B-A
aij 0.87 0.00 aij 0.87 0.00
uij {dsc) -2.74 -2.74 uij (w) -9.00 9.00
D 2.38 0.00 D 7.83 0.00
T 0.00 1.19 T 0.00 3.9
Mij (dsc) -0.36 -1.65 Mij (w) -1.17 12.91

Los momentos totales resultan (considerando la deformacion axial y la sobrecarga de 3
ton/m): M, =-0.36-1.17 = - 1.63ton-my M,, = - 1.55 + 12.91 = 11.36 ton-m.
Estos valores difieren de los obtenidos mediante la solucién matricial (programa EDIFI-
CIO, Fig. 5.47), pero, principalmente, esto se debe a que los efectos hiperestaticos
producidos por los momentos flectores en las vigas son importantes (para este caso las
columnas tienen poca rigidez de flexién con relacién a las vigas, haciendo que M sea
mucho menor que M,,) y modifican sustancialmente a las cargas del metrado. Para
mejorar este hecho, podria seguirse un proceso iterativo, corrigiendo las cargas del metrado
contemplando esta vez los momentos flectores de las vigas.

10.35 / 12.71/1
" 1.58 . 0.72

2.3 /o
| A /| - :
L - L i - A . ~. — “
A 7 & N 236 |
(Efectos de ~]

(CON DEF. AXIAL) (SIN DEF. AXIAL) la Def. Axial en Cols.)

Fig.5.47. Solucién Matricial del Pértico de la Fig.5.46. DMF (ton-m). Viga del Nivel 2.

CASOB.- Solicitacion Obrando Sobre la Estructura en su Etapa Constructiva

Las cargas de peso propio no actian de una séla vez sobre la estructura ya construida,
sino que lo hacen en forma paulatina (Fig. 5.48) conforme el edificio va construyéndose.

Por otro lado, los programas de cémputo no consideran el efecto del Proceso Constructi-
vo, por lo cual, se presentan diagramas de momentos en los pisos superiores de los
edificios elevados (mas de 10 pisos) que estan fuera de la realidad; nétese en la Fig. 5.47
cémo la mayor deformacién axial de la columna central “jala” al diagrama de momento
flector, aumentando M, y decreciendo M, con respecto al caso en que no se considere la
deformacién axial de las columnas.
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SUPERPOSICION DE CARGAS SIN CONTEMPLAR EL PROCESO CONSTRUCTIVO
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SUPERPOSICION DE CARGAS CONTEMPLANDO EL PROCESO CONSTRUCTIVO

Fig. 5.48. Superposicion de Cargas Considerando o No el Proceso Constructivo.

En la Fig. 5.48, puede apreciarse que el Unico estado coincidente es el tltimo (C). En los
demas estados, las deformaciones (rotaciones y desplazamientos verticales) producidas
por los pisos construidos no generan esfuerzos sobre los pisos superiores que estan
recién por construirse. Esto se debe a dos razones:

1.- Las columnas se construyen a plomo (verticalmente), con lo cual, la rotacién del
nudo inmediato inferior se corrige; vy,

2.- Las vigas se encofran procurando mantener su horizontalidad, esto es, la pérdida de
altura producto de la deformacidn axial de la columna, se compensa.

Aplicar la superposicién de estados (Fig. 5.48) para contemplar el proceso constructivo
seria muy laborioso, incluso empleando programas de pérticos planos, ya que los mode-
los matematicos cambian de uno a otro estado.

De esta manera, se recomienda seguir el siguiente proceso aproximado (utilizado por el
Programa PROCONST, ver el acapite 5.4.3), ilustrado mediante el mismo pértico anterior
(Fig. 5.46), solucionando a la viga del segundo nivel, pero, esta vez se va a suponer que
las cargas actuantes son cargas permanentes (cp) de la misma magnitud que las sobre-
cargas anteriores, con la finalidad de comparar resultados.
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Método Aproximado Para Contemplar el Proceso Constructivo. Ejemplo, CASO B

Datos:
cp =2 ton/m
QUL T T T I T T

E = 2°000,000 ton/m?

= 3
Ko =0.001m 3.0

. cp =3 ton/m
Vigas: 0.25x0.75m [ANRRERAUNNNNRNAAN] ARRRRRRDRRRNRINNNN
v =0.256x0.75%/12 = 0.008789 m* (A) (B) ©)
kv =1/LKo = 1.46 3.0

cp=3ton/m |
IRNNNNRDEARERERDRN| BNNURRROORRTENNNLE|

Columnas: 0.25 x0.25 m *
A =0.0625m?, | = 0.0003255 m* 30
kc =1/hKo =0.11 :

A
ANSN

D L=60m 5, 60m

i

Rigidez axial de una columna:
Ka =EA/h = 41667 ton/m

Luego de efectuar el metrado de cargas por nivel (Pi), se procede con la evaluacién de los
desplazamientos verticales absolutos de cada eje de columna (Fig. 5.49); para lacolumna
externa se tendra:

Pi = Carga del Metrado por Nivel (ton) P3=6 v P3=6 N
0.0001439 + 10.0004317
0.0002878 I
0.0004317
P2=9 I T T p2-9 © T
| 0.0002159 + 0.0001439 + 71
| 0.0002159 | 0.0001439 0.0007196
| 0.0004318 + ! 0.0002878
P1=9 5 + - 3 T3 P1=9 T
- 0.0002159 ! 0.0002159 0.0001439 10.0005757
<o AN

NS ASN

Fig. 5.49. Célculo de Desplazan:iantos (m) Respecto al Suelo en la Columna Externa.

En la Fig. 5.49 puede notarse que el tercer nivel se desplaza verticalmente menos que el
segundo nivel. Asimismo, como la columna interna tiene el doble de carga que la externa
y la misma seccién transversal, su desplazamiento a la altura del segundo nivel serd 2 x
0.0007196 = 0.0014392m; conlocual: d;, = 0.0014392-0.0007196 = 0.0007196 m.

De estamanera: u,, (dcp) = -6x2x10°x0.008789 x0.0007196 /6% = -2.11 ton-m.

Aplicando Cross se tendra:
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EFECTOS DEL PROC.CONST. R e L 2
Nudo A B
barra A-B B-A k=0.11 k=0.11 k=0.11 3
aij 0.87 0.00
uij (dep) 211 | 211 (A) k=146 () | k=146 @) .
R A
D 1.84 0.00 3
T 0.00 0.92 k=0.11 k=0.11 k=0.11
1 A |
Mij (dcp) 0.27 -1.19 S 60 Y SN A
m 60m
Mij (dsc) -0.36 -1.65 )‘: )L
En este caso, no hay mayor diferencia k22'22 k=1.46 —
entre considerar (Mij ( carga permanen- (A ®)"
te)) o no {Mij ( sobrecarga)) el efecto del ;.. 60m

proceso constructivo; sin embargo, esta
diferencia se acentua en los niveles superiores de los edificios elevado, tal como se ilustra
en la Fig. 5.50.

P3=6 M Nivel 4‘\\ \(/Jon P.C. e
0.00108... (2.5) 7
| i f. /
Poog ¢ 5 Sin de .
0.000936.. (1.3) Asinp.c
__ - e
P1=9 ) g |
0.000576... (1.0) | Mitad inferior
| casi no hay
| diferencia
|
AN A ,\iZ - - R . N
Con P.C. (cp) Sin P.C. (s/c) Desplazamiento vertical total

Nota: P.C. = Proceso Constructivo

Fig. 5.50. Comparacion de Desplazamientos (m) Verticales en la Columna Externa.

Cuando se hace uso de un programa de coémputo para resolver pérticos planos, previa-
mente debe calcularse unas cargas equivalentes “F” (positivas cuando estan dirigidas
hacia abajo), que aplicadas de una sola vez sobre la estructura ya construida, reproduz-
can los desplazamientos generados durante el proceso constructivo.

Considerando que los desplazamientos generados por el proceso constructivo (d (PC))
han sido anteriormente calculados (Fig. 5.49), y tomando como ejemplo a la columna
externa del pértico en estudio (Fig. 5.46), el proceso tabulado (seguido por el programa
PROCONST) para calcular “F” (en toneladas) es el siguiente:
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CARGAS EQUIVALENTES “F" EN EL EJE DE COLUMNA EXTERNA (ton)

Nivel d (PC) d relativo P acumulado F nivel =
(m) dr = dn - dn-1 P =Kadr Pn-Pn+1

3 0.0004317 -0.0002879 -12 -12

2 0.0007196 0.0001439 6 18

1 0.0005757 0.0005757 24 18

Como la columna interna tiene el doble de desplazamiento y la misma rigidez axial que la
externa, la fuerza equivalente (“F”) respectiva serd el doble; en caso contrario, habria que
elaborar otra tabla similar para analizar ese eje de columna.

Por otro lado, las cargas aplicadas en las vigas producen fuerzas cortantes que se trans-
miten como carga axial sobre las columnas, por lo que si se aplican en simultaneo con las
cargas equivalentes (“F”) modificarian los desplazamientos generados por el proceso
constructivo; de esta manera, esas fuerzas cortantes deben eliminarse agregando cargas
contrarias en los nudos, tal como se ilustra en la Fig. 5.51.

24
N 18ton 36 18
1ZT /[\ 6 6 W\T? 6 2 ton/m 6l T12 /'ﬁ /F 2 ton/m /I\
ARERARNNNNRRRIRNRRRNNERENURRARARNRARD SO CECECER L LT L LR L
36 : 18
18]I 9 9 N1 9 atoym ° N18 9, \ 3ton/m 9 1|,
RNERSRRRNNNRNANEIERRNARANNRARARINN) ‘ITI'TTTTT] T A e
| o= |
36 i | 18
18}, 79 9 M1 9 3ronym - T8 9 l  3toym 9|l
L A O T T L, L T R T L e
| il
l | up 1 |
SN S\ =) K& RS K

MODELQ CON CARGAS FINALES

Fig. 5.51. Cargas Permanentes Aplicadas Sobre la Estructura ya Construida que Permi-
ten Reproducir Aprosimadamente el Efecto del Proceso Constructivo.

Debe indicarse que la técnica propuesta para reproducir los desplazamientos verticales
producidos por el proceso constructivo, garantiza ta compatibilidad de desplazamiento
vertical que debe existir en una columna que pertenece a dos pérticos que se interceptan
ortogonalmente (efecto espacial), cosa que no se logra cuando se trabaja desdoblando el
sistema en poérticos planos; en ese caso, debe emplearse las cargas del metrado que
provenga de ambos pérticos.
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Por otro lado, vuelve a remarcarse que el efecto del proceso constructivo resulta impor-
tante en la mitad superior de los edificios elevados (mas de 10 pisos}, y que de no consi-
derarse este efecto, podria obtenerse diagramas de momentos flectores como el mostra-
doenlaFig. 5.52.

AN e
Nétese en la Fig. 5.52 la inversién de momen- . Pisos Superiores " |

tos en el nudo central superior y la recarga de = — =

-

momentos en los nudos extremos; como sila i
mayor deformacién axial de la columna inter-
na “jalase” al diagrama de momento flector.
Para atenuar este efecto, también se puede
emplear columnas cuyas secciones tengan
areas proporcionales a la magnitud de la car-
ga axial actuante, que por lo general no son .
aceptadas por razones de estética. < S \

L7,

Pisos AN Inferiores
V4 I

A continuacién se presenta las férmulas que
emplea el programa “PROCONST”, para eva- L L 4
luar las cargas equivalentes “F”, que permiten Fig. 5.52.
reproducir aproximadamente los desplaza-
mientos verticales generadas durante el pro-
ceso constructivo.

DMF Tipico de Pérticos Elevados
Cuando no se Contempla el
Proceso Constructivo.

5.4.3. Programa “PROCONST” para Simular el Proceso Constructivo

El Manual de Uso de este programa aparece en el archivo “PROCONST.MAN” y como
ejemplo se ha desarroliado el pértico mostrado en la Fig. 5.46 {0 5.51), el archivo de datos
se denomind PROCONST.DAT y el de resultados PROCONST.RES (pudo darse cualquier
otro nombre). El procedimiento utilizado es ei siguiente:

a.- Porcada egje vertical de columna (o placa), se define:

P
| “i

Pi = carga axial en el nive
nentes.

(no acumulada) proveniente del metrado de cargas perma-

ury

Ki = E A/h = rigidez axial de la columna en un entrepiso “i”, cuya alturaes “h”
N = numero de pisos de la columna en analisis.
b.- Posteriormente, el programaPROCONST calcula:

aun
I “i

di = desplazamiento vertical absoluto del nive , correspondiente al eje vertical en
estudio, contemplando el proceso constructivo.

dr =desplazamiento relativo nivel a nivel.

Pa = carga axial acumulada producida por “di”.
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Fi = carga vertical equivalente que aplicada sobre los nudos de la estructura ya construi-
da, reproducen los valores “di”

R4

Para calcular el desplazamiento en un nivel “j” se aplica la siguiente formula:

- N R
N o 1 |
dj = | Pi | x| o
‘ — \ % “. - K i 1
L i= Lo =1
Conociendo “dj”, para j = 1 @ N, se calcula:
dri = di-di-1 ...Para i = 1@N, condo = 0; o
A
Luego: Pai+1
Pai = Ki dri... Parai=1@N v ‘
Nivel "i* +-}- Fi=Pai - Pai+1
Finalmente, la carga equivalente sera: A
Pai |
Fi = Pai - Pai+1...Parai=1@N-1 v
F, = Pa,...Para i = N L

Debe remarcarse que al calcular las cargas finales por aplicar en los nudos de la estruc-
tura ya construida, debe restarse la fuerza cortante que provenga de ias vigas, tal como
se mostro en el ejemplo (Fig. 5.51). Alternativamente, puede superponerse dos estados:
el primero compuesto por el pértico sujeto sélo a las cargas equivalentes “F” y el segundo,
donde se elimina la deformacidn axial de las columnas mediante apoyos simples coloca-
dos en los nudos, sujeto a las cargas existentes en las vigas.

Légicamente, las cargas axiales en las columnas, que daria como resultado un programa
que solucione pérticos planos (por ejemplo, “EDIFICIO”), en donde se ha tratado de repro-
ducir los efectos del proceso constructivo con las cargas equivalentes, serian ficticias; por
lo que para el disefio de las columnas debe emplearse las cargas acumuladas que pro-
vengan del metrado.

5.4.4. Problemas Propuestos

1.- Dibuje el DMF {producido sdlo por la deformacidn axial de las columnas) para la viga
del tercer nivel del pértico mostrado. Se seguira el siguiente proceso aproximado:

a. Mediante el método del Voladizo (ver el Acéapite 6.2), calcule las fuerzas axiales
acumuladas en las columnas, producidas por las cargas laterales.
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b. Determine las deformaciones axiales netas de las columnas y luego, los desplaza-
mientos verticales absolutos de los nudos. Posteriormente, calcule los desplaza-
mientos relativos {8ij) entre los extremos de la viga del tercer nivel.

c. Evalie los momentos de empotramiento producidos por dij. Finalmente, mediante el
método de Cross, analice la viga del tercer nivel, suponiendo que los extremos leja-
nos de las columnas que concurren a ella estén empotrados.

Datos: 4ton — = A
30m
E = 2'000,000 ton/m? ;
3ton > A
Columnas 0.3 x0.3m |
13.0m
Vigas: 0.3x0.5m 2ton —> e
Ko = 225cm® 13.0m
i
tton > -
‘ 3.0m
NS & S
| 50m 50m e

2.- Contemplando los efectos del proceso constructivo, calcule los desplazamientos
verticales para el muro de albafileria confinada que se muestra. Suponer:

¥ P3-=
Columnas: 0.15x0.15m g 3 =15ton

Ec = 2'000,000 ton /m?

Albaiiileria:
Pafiosde 0.15x 2.00 m
Ea = 500,000 ton/m?

+ - P2=20ton

i 25m

Pi = cargas permanentes
por nivel (ton)

ff P1=20ton
|

25

|
A -

AN

RESULTADO (m): &1 = 0.0003161 62 = 0.0004023 §3 = 0.0002586
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5.5. Sistemas Hiperestaticos con Vigas Curvas

El dnico caso que se estudiard corresponde al de las vigas con forma de arco parabdlico,
simétrico y achatado (f/ L=< 1 /5, Fig. 5.53), de manera que la tGinica deformacion impor-
tante sea la producida por el momento flector. Para otros casos, debera contemplarse la
deformacién axial y la asimetria del arco, para lo cual, puede recurrirse a la Ref. 12.

SECCIONES TRANSVERSALES

rectangular {}

brida superior N/2
cg x —-I >
celosia d M D M

¥ N - leg v __J& e

lo = momento de inercia en el vértice brida inferior

Fig. 5.53. Arco Parabdlico Achatado.

La seccién transversal del arco es constante y podra ser rectangular o compuesta por
perfiles metalicos (arco de celosia); en el dltimo caso, debera tenerse presente que el
momento flector (M) produce fuerzas axiales en las bridas (M / d) que deberan agregarse
a las generadas por la fuerza axial interna (N).

5.5.1. Determinacién de Kij, fij y uij

y=- - (x2-Lx)

6B =0

A=i v B=j

AN N
NS S x
(7 AVA L P o

MA " 1> QA = empuje MB = fAB MA

Fig. 5.54. Célculo de Kij y fif.

Para determinar la rigidez al giro (Kij = KAB) y el factor de transporte (fij = fAB) se aplicara
una rotacion en el extremo A, manteniendo fijo al extremo B (Fig. 5.54). Como el sistema
resulta hiperestatico en tercer grado {redundantes: MA, VA y QA), se aplicara el método
de la carga unitaria. Contemplando sélo las deformaciones por flexion se tiene:
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6.6 = med }Mmdx

Donde, por equilibrio: M =

MA + VAXx-0Ay = f(x) ..

Mmd
) E1Cosp EIf e

. funcién de “x"

El valor de “m” depende del desplazamiento que se quiera determinar (d 0 6), por lo que

imponiendo condiciones de borde en el extremo A, se logra tres ecuaciones:

m -
.
e .
/'/ }
0A / y i
1 »f.\,// X
d =
A
m —
D
|
Y
1 SAX=0 |
—_— S -
A
m -
15
|
ly
8Ay=0

CALCULO DEBA
m(x) =1
1t

on= 1 |
Eleo

CALCULODE3Ax =0

m(x) = - y ... funcién de "x"
1 ¢t

0 = | [MA+VAX-QAY](-y)dx..
Elo Jg

CALCULO DE3Ay =0
m(x) = x

1 ot

Elo Jo

0 =

[MA + VA X-QAVY] (1) dx

| MA+VAX-QAY] () dx ...

-]

[2]

[3]

Realizando las integrales respectivas {en funcién de “x”) y solucionando las tres ecuaciones,
se obtiene las tres redundantes hiperestaticas (QA, VA y MA):
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2 fL
_ .-SBElobp
8B =0 VA= L2
. A N
S S ma. 9El0 62
7 AVA MB o’ L
MA .
——> QA Por equilibrio: MB=fABMA=-MA-VAL= —° E% A
Finalmente, contemplando la simetria, se tendra:
MA I 1
KAB = KBA= MA _ 9Elo fAB=fgBaA=MB _ _ 1
0A L MA 3

Para determinar los momentos de empotramiento (uij), también se aplica el método de
la carga unitaria. A continuacién se muestra algunas acciones de fijacién extraidas de la
Ref. 2.

w2
= 7 coo T ='Qb
QA 8f
wlL
VA = > =VB
MA=MB=0
0

4 f2L
~
8(+) cuandoAyB 5 AN VA=VB=0
X lejan =
\\\\\{\\ se aiejal N \i\wi%a MA - MB < - E E |9‘6
MA (7 MVA vB A =~ MB 2 fL
> QA

153
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QA= QB= 0
VA=-vB= . '2El?
L3
8
MA=-mB= °E°
LZ

BIARTICULADQ
MA=MB=0
VA=VB=0

15 Elod

QA=-QB= - 8 fzL

5.5.2. Ejemplo de Aplicacion

Empleando el método de Cross Indirecto, resolver el pértico mostrado en la Fig. 5.55.
Nétese que existe un tirante de acero (rigidez al giro nula) que trata de atenuar el aplasta-
miento del arco; asimismo, a pesar de que hay simetria en forma y carga, existe desplaza-
miento lateral, cosa que no ocurriria si la viga fuese horizontal.

Datos:

Columnay Arco: 0.3 x0.6m
E (concreto) = E = 2000,000 ton/m?
El = 2x10°¢ x0.3x0.6%/ 12 = 10800 ton-m?

Tirante: As = 10cm?
E (acero) = Es = 2100 ton/cm?
As Es = 21000 ton

Célcuios:

Rigideces al giro (ton-m):

K'21 = 3El/h = 3x10800/3 = 10800
K23 =9EI/L=9x10800/10 = 9720
K (tirante) = O

Traccion en el tirante:

w =5 ton/m

[T ECELLLLLTET IO

S8 iR

_L=10m

Fig. 5.55

T =EsAs{2d1)/L = 21000x2d1/10 = 4200d1 ... (T enton para “d1”enm]
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Existen dos procedimientos para trabajar: 1) Reemplazar al tirante por una fuerza externa
de magnitud desconocida: T = 4200d1; y, 2) No cortar el tirante:

w = 5 ton/m
HIIH]]JHHH I[[DID ‘/ ™
< tﬁ; *1>_ sr! > % < ’5/2” ’1 ) N
I T=4200d1 | sdl | ' | /
| o | \ /
AEstado 0 (d1= A \ iEstado 1 (d1=1) /ﬁ
PROCEDIMIENTO 1. CORTANDO AL TIRANTE
w = 5 ton/m
LTI nmrmmm - ™~

— et

RO \\gmo A S TN R
¥k > Wb - - e N—
“T=0 | 1A !

1 \ T=AsEsx2/L | g
+d1

,, Estado 0 (d1=0) i JEstado 1 (d1=1) |

AN R -

PROCEDIMIENTO 2. SIN CORTAR EL TIRANTE

Para solucionar este ejemplo, se seguird el primer procedimiento (cortando al tirante).

ESTADQO w =5 ton/m
IERNENRERNRNNNNERRRARRNNED|

En este estado no existen momentos de empotramiento
{uij = 0), por lo que:

Mijo=0y V21 =0

Q=wlL?/8f=5bx10?/(8x2)
Q = 31.256ton

Por equilibrio del nudo 2:

R10=T-Q-0 A
R10 = 4200d1-31.25 :
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ESTADO 1

u2t =-3Ei1d/h?
u21 = 3600 ton-m

- 3x10800x(-1) / 32

R1\!1 //’ \\\\ 1311
u23 =-15E1d/(2f L) ""*‘8“7 @ @ 7> B
u23 =-15x10800x2/(2x2x10) ' ‘ : ’
u23 = -8100ton-m Vo o
\\ ’ } /
Por simetria: X" @ 3

02 = -63;luego: T23 = -f23 D23

Como 23 = -1/3, entonces: T23 = -(-1/3) D23 = 1/3 D23

Aplicando Cross en media estructura:

Nudo 2 Efecto isostatico;
Arco
Barra 21 2-3 biarticulado _ 15x10800x 2
ol 0526 | 0.474 X 15E1d L 8x22x10
=" g1l d=2 Qi=-1012
uij 3600 | -8100
D 2367 2133 Efecto hiperestatico;
T 0 71
Arco sujeto a Qh = 5 (- 5643 - 5643)
D 374 -337 momentos 8x2
T 0 -112 - 5 ~ .
(7 > Qh=-= (Ma - Mb) J/‘ Qh = - 3527
D 59 53 8f )
T 0 18 Ma = - 5643 Mb = 5643 | Q total = Qi + Qh = -4539
D -9 -8
Mij1 5643 | -5643 /_\
<t
4539
P e
R11=6420 < 5| (2)
>
1881
Calculo de R11: <
7Y 5643 T
Notese que en la columna 2-1 no existe efecto 3.0m
isostdtico, porque en una barra rigida bi-articulada ‘
sujeta a desplazamiento lateral no se desarro- ) L

llan esfuerzos,

AN
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Por equilibrio en la coordenada 1: R10 + R11d1 =0

Luego: (T-31.25) + 6420d1 = (4200d1-31.25) + 6420d1 =0

Delacual: d1 = 0.0029m//

De no existir tirante (T = O), se obtendria: d1 = 0.0049 m (70% mayor que 0.0029 m)
Momento flector: Mij = Mijo + d1 Mij1

M23 = O + 0.0029 x (- 5643) = - 16.36 ton-m
M21 =0 + 0.0029 x 5643 = 16.36 ton-m

Empujeenelarco:Q = Qo + d1 Q1 = 31.25 + 0.0029 x(-4539) = 18.09 ton
Tensiénenelcable: T = 4200d1 = 4200 x0.0029 = 12.18 ton

Finalmente, las fuerzas de seccién y el diagrama de momento flector seran:

w = 5 ton/m
OITOEOT LTI m

16.36Q%>Q= 18.09 e/—@
18.09 <
@) | > T=12.18
>
5.91
| 1636
‘ \ DMF ( ton-m)
| 3.0m
|
‘ 4
M A0 A
\ AN\ ENNNN

5.5.3. Porticos con Vigas Quebradas

El concepto descrito para los pérticos con vigas parabdlicas, también puede ser aplicado
para resolver porticos con vigas quebradas en forma de tridngulo isésceles (Fig. 5.56).

En este caso, Kij, fij y uij, se proporcionan en la Ref. 2, o también pueden determinarse de
la siguiente manera.
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Fig. 5.56. Cdlculo de Kij y fif Para el Caso “Vigas Quebradas”.

Suponiendo que las barras AB y BC tienen el mismo momento de inercia (I}, entonces
KBA = KBC = 4EI/L, conlo cuala BA = a.BC = 0.5. Los momentos de empotramiento,

generados por 6i = 1, son:

uAB =4EI/L

uBA = 2EI/L uBC =0 uCB=0

Aplicando Cross, trabajandocon El/L = 1, se tiene:

Nudo A B C

Barra A-B B-A B-C C-B
ot 0.0 0.5 0.5 0.0
uij 4 2 0 0
D 0 -1 -1 0
T -0.5 0 0 -0.5
Mij 3.5 1 -1 -0.5

Se concluye que:

Kij = MAB = 3.5EI/L

Puesto que MCB = fij Kij = fij MAB, entonces:fij = MCB/MAB =-1/7

Por simetria en forma:

Kij = Kji y fij = fii
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5.5.4. Problemas Propuestos

1.- Determine el desplazamiento § para la estructura mostrada. Suponga que el arco

parabdlico y la columna (de seccién variable) son de concreto armado (E = 2°000,000
ton/m?), y que ambos elementos tienen un espesor de 0.30 m.

w =5 ton/m -
ALTTELECE D G LT T T L e
= Arco
[ (0.3x0.5 m)
1.5m

|
| o
3.0m | RESULTADO:

} }6: 0.006528 m
| - —
b | @ L
8.0m

Calcular la maxima fuerza axial de Traccion y Compresién en cada una de las bridas
del Arco Metalico mostrado. Suponer: Ec {(concreto) = 2°000,000 ton/m?, Es (acero) =
21'000,000 ton/m?; Tirantes de Acero (As = 10 cm?), Columnas de Concreto Armado
{30 x 60 cm), Vigas de Cimentacion de Concreto Armado (30 x 80 cm).

2ton/m o - N +-40cm
(s I T
e 40 cm
) 25m i ﬂ:| J
Tirante e Seccién del Arco
4.0m 0.6
Viga de Cimentacién Perfil 5 cm
/ A At Angular c
N 120m };‘ ~120m (>\
’ ' ,.5cm 6]
w = 3 ton/m
Dibujar el DMF para la estruc- (LT L P T T L CLL LI T LT T P
tura mostrada (E = 2'000,000 arco, ‘
- 2 parabdlico 12.0
ton/m?); la seccidn transversal 4

de todos los elementos es 0.3 . s
x0.5m. ‘\\ . 50m ‘;\ 7 10.0m B

S
e
e 7,
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5.6. Apoyos Eldsticos

En la practica estructural puede presentarse una serie de casos, en los cuales los
apoyos de la estructura se simulan mediante conexiones eldsticas. Uno de esos
casos fue estudiado en el Capitulo 3, cuando se utiliz6 el modelo simplificado del ACI
(Fig. 5.57) para analizar las vigas sujetas a carga vertical, reemplazando las colum-
nas descargadas, con 8 = O y con un extremo fijo, por resortes helicoidales cuyas
constantes son iguales a las rigideces al giro de las columnas (Kc = 4 E Ic / h).

Ke Kc LT LTI
| 2Ke R 2 Ke ‘ K N
AARARARARARRRATIRIN | o= 0 ;&ﬁ v
KC KC KC L
} | ] Fig. 5.57. Modelo Simplificado.

En este capitulo se estudiara tres casos adicionales: la interaccién suelo-estructura,
las parrillas simples y los resortes helicoidales incompatibles en giro con las barras.

5.6.1. Interaccion Suelo-Estructura

Se supondra que la zapata (de concreto armado) es rigida en comparacién con el sue-
lo, el cual a su vez se adoptara como un material eldstico con coeficiente de subrasante
(o modulo de Balasto) igual a “ks”. El valor “ks” se obtiene al ensayar el suelo a com-
presion, empleando un plato estandar (Ref.15) y se define como la presidn (o) necesa-
ria de aplicar para producir un desplazamiento (a la altura del nivel de cimentacién NC)
unitario: ks = ¢ /0 (Fig. 5.58), por ejemplo, para el cascajo limefo este valor es alre-
dedor de 10 kg / cm? x cm.

Fig. 5.58 o

caicuto de “ks M NC | /

AN T ITIIIUINIEININ /7 ks
$ 8 o > 8

La rigidez que ofrece el suelo al tratar de impedir la rotacién (8) de la zapata, se
calcula como el momento (M) que proviene del eje de la columna, placa o muro de
albanileria dividido entre esa rotacion, obteniéndose Kz = M/6. Dicha restriccion se
representa mediante un resorte helicoidal cuya constante es Kz = ks Iz, donde Iz es
el momento de inercia de la zapata. A continuacién se deduce el valor Kz, trabajando
con una rotacién unitaria, para esta deduccién se ha supuesto que el suelo siempre
trabaja a compresioén, por el efecto combinado del momento y de la carga axial que
baja por la columna.
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1.-

,/ ‘ Por Equilibrio:
eje de
columna ¢
-~ _oplaca Kz = \ x dF
~ N

KZ=kS§ x2 dA =kslz

Por lo cual:

Kz=ks Iz

eje de columna
o placa

i

“a

NN

T i
] .
: 5 :
i —

Q

La férmula para calcular Kz es vélida siempre y cuando el suelo trabaje a com-
presién, como resultado de la accién compuesta Carga Axial - Momento Flector;
en caso contrario, 1z debe calcularse empleando sélo la zona comprimida.

En suelos muy duros Kz > > Kcolumna (4 E Ic / h), con lo cual, la base de la
columna estard empotrada; en cambio, en suelos muy blandos Kz < < Kcolumna,
por lo cual, la base estara articulada.

Hay programas de cémputo que no admiten resortes helicoidales, en cuyo caso,
el resorte debe reem-

plazarse por una barra eje de columna

equivalente de igual ri- o placa

gidez al giro (Kz). Las 1

caracteristicas de esa | Kz N =
barra equivalente se lo- 2
gran proporcionandole

una longitud determi- ' Lif-0 |
nada (L) y eliminando Kz =ks iz equivalente T 7 4E

1
su deformacién por -
corte (factor de forma
f = 0), con lo cual, puede calcularse el momento de inercia de la barra equiva-

lente como |l = KzL/4E.

iz

ANN\N barra l

ANNN
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4.- El suelo también se de-
forma verticalmente, .
pero, por lo general, las oo i R
zapatas se dimensionan
para el mismo esfuerzo
de trabajo del suelo (o),
con lo cual, si “c” fuese
constante en todas las zapata T8
zapatas, entonces ellas ' S
se desplazarian vertical- Y Mm o I_m:lﬂ] o H[mﬂ!
mente la misma cantidad
(6 = o/ks), en cuyo caso, no existiria asentamiento relativo de la superestructu-
ra (desplazamiento relativo de las vigas nulo) y no se originarian esfuerzos.
Cabe mencionar que en la ciudad de México se han presentado casos donde la
superestructura se ha asentado uniformemente mdas de un metro, sin presentar-
se fisuras.
De existir problemas por asentamiento diferencial, el efecto del suelo puede
reemplazarse por un resorte vertical, cuya constante es Kv = ks Az, donde Az
es el drea en planta de la zapata, resorte que a su vez puede ser reemplazado
por una barra equivalente que presente una rigidez axial (E A / L) igual a Kv, y
una rigidez al giro (4 E | / L) igual a Kz, tal como se muestra a continuacion.
P eje de columna
o placa L
T zapata ) T :
suelo 5 = A E N N
\ S o R
(T o =5 ®s N T N
1 Kv L] f=o0 et
5 ksAz = P ! 4E
A ke A= Kv L
Kv= T =ks Az Kz = ks iz S E
o Kv = ks Az Barra Equivalente
5.- En la Ref. 13 se presenta las férmulas de Richart-Hall y Woods para obtener las

constantes de resortes que representen las restricciones al desplazamiento ver-
tical (Kv), horizontal (Kh) y rotacional (Kz) que ofrece el suelo al libre desplaza-
miento de la zapata. Estas son férmulas experimentales, que contemplan el
efecto dindmico del sismo, donde G es el médulo de corte del suelo, v es su
mdédulo de Poisson (del orden de 1/3) y las constantes 8i se obtienen de graficos
como el mostrado en la Fig. 5.59. Las férmulas son:

Kh=2G(1+v) Bx V(BL)

Kz=G PB¢B L2 /(1-v) Kv =G Bt V(BL)/(1-v)
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eje de columna sismo
o placa

<

| |zapata en planta

s [

columna

Fig. 56.59. Grdfico de la Ref. 13 para Obtener las Constantes f.

6.- Cuando el suelo es de muy baja calidad se recurre a los pilotes de punta, hinca-
dos sobre un estrato firme, pero, si el estrato blando es muy profundo se utilizan
pilotes que trabajan por fricciéon del suelo. Los pilotes de punta trabajan princi-
palmente a carga axial, restrigiendo la rotacion de la zapata, efecto que se
modela empleando un resorte helicoidal cuya constante es Kz = X (E Ai xi? / L),
donde Ai es el drea axial del pilote. A continuacién se deduce la férmula que
permite calcular Kz.

v
ejede |
i htadt Por Equilibrio:
o placa I
zapata rigida Kz =2 xiPi
? Por lo cual:
estrato |
L
blando pilote ‘ E Ai xi 2
de | Kz=3 ~5°°
punta } L
AN
estrato firme
a N M =kz eje de columna
g o placa
/ 7
- O =1 ‘
- y | Kz N
zapata , N
— ‘ ® PiL o )
i d=xi= ~
P . E Ai AN
i A A
L e
Nota: La formula es vélida cuando todos los pilotes de punta trabajan a compresion como

resultado de la accion combinada Carga Axial - Momento Flector.



164 5.6 Apoyos Eldsticos

5.6.2. Parrillas Simples. Ejemplo

Otro tipo de conexidn elastica se presenta cuando una viga apoya sobre otra viga,
por ejemplo, en la Fig. 5.60 la viga del eje A apoya sobre la viga del eje 1.

{1— {1/®
aligerado :
A ‘b (A)
laca w Kt
e 7@ GOTOLOTIT I —
/\\ | \‘
v a KVg
b P
L ——
‘ ) PARRILLA VIGA A

Fig. 5.60. Parrilla Simple.

Para un andlisis computacional puede emplearse el programa “PARRILLA” (descrito
en el acéapite 8.5.2), cuyo manual de uso es PARRILLA.MAN, mientras que para el
anélisis aproximado de la viga del eje A, correspondiente a la Fig. 5.60, puede suponerse
que ella estd empotrada en la placa; asimismo, puede asumirse que la viga del eje 1
esta empotrada en sus extremos, debido a que en el extremo B, la viga del eje 1 se
ve restringida de torsionarse por la rigidez a flexién que proporcionan tanto la colum-
na B-1 como la viga del eje B, es decir, puede suponerse que el giro torsional que
tiene la viga del eje 1 en el extremo B, repercute muy poco sobre los esfuerzos de ia
viga del eje A.

Sin embargo, la viga del eje 1 trata de restringir al desplazamiento vertical (8) y al giro
(¢) en la zona de encuentro A-1, lo que se representa a través de un resorte vertical
con constante Kv y otro helicoidal con constante Kt, respectivamente. A continua-
cién se muestra como se determina las constantes Kv y Kt analizando a la viga del
eje 1.

. - P .

Célculo de Ky (rigidez vertical) §\L VIGA 1 Vi _N\

b\\‘\ \\\ 3 8 //// ‘%
Esta constante se determina como | e
fa carga concentrada P {provenien- T N
te de la viga del eje A) capaz de ! a | b }
producir un desplazamiento & uni- 1 ' A -
tario en su punto de aplicacion. P 3El(a+Db)
Como se observa, Kv depende de Kv = - = e
las propiedades elasticas y geomé- o a® b?

tricas de la viga del eje 1.
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Célculo de Kt (rigidez torsional)

Primero se analizara una
viga de un sélo tramo,
sujeta a un momento
torsor T, mediante el
método de la carga uni-
dad. Larigidez torsional
se calcula como el mo-
mento torsor capaz de
originar una rotacién
torsional unitaria, en el
punto donde esta apli-
cado T, obteniéndose Kt = J G/ L.

N
i
~

BRI
=\ — = dx
\)0 JG

T =T

oL TS

Por lo que:

1) =1
s

<

seccion transversal

En ia expresion obtenida

para Kt, J es la constante

de torsién correspondiente

a la seccidén transversal; / R n R
este valor coincide con el \ o J=
momento polar de inercia S

s6lo cuando la seccién es

circular. J=PB dbs3

Por otro lado, como la viga | * B = Y- 021 b f1-
del eje 1 consta de 2 tra- **j 3 d

mos, la rigidez torsional to- b<d

tal que ejerce sobre la viga

del eje A se obtiene suman- N 7 -
do las rigideces que apor- Para 2 tramos: N b

tan ambos tramos: VIGA 1

Kt=JG/a+JG/b.

Generalmente, la rigidez tor-
sional de una viga (J G / L) Kt =
es inferior a su rigidez por
flexién (4 E 1 /L), asimismo,
si se presentaran fisuras por torsién, la rigidez torsional Kt degrada considerablemen-
te, esta observacion permite simplificar los pérticos espaciales, modelandolos como
si ellos fuesen podrticos planos, despreciando la rigidez torsional que ofrecen las vigas
tranversales al pértico en estudio; aunque, cabe indicar que en esta simplificacién se
admite que existe incompatibilidad de desplazamiento vertical en el punto de concu-
rrencia (columna) de los dos pérticos ortogonales.

T JG JG = JG(a+bh)
¢ a b ab

Como observacion se vera la diferencia que existe entre la rigidez de flexion (Kf) y la
rigidez torsional (Kt) para el caso una viga de concreto armado (E/G = 2.3), cuya
seccién es rectangular con un ancho “b” igual a la mitad del peralte “d”:
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B=1/3 -0.21 (%) (1 - (%)*/12) =0.229 J =fdb* =0.0286d*]

Rigidez Torsional: Kt =JG/L =0.0286d*(E/2.3)/L
Kt = 0.0124Ed*/L
' =t

Rigidez de Flexion: Kf =4El/L=4E({(0Bdxd®/12)/L

. Kf =0.1667Ed*/L
Con lo cual: Kf /Kt = 13.5
En el ceso de estructuras cuya HH
estabilicad esta comprometida Kt g
por la torsién (como el voladi- A Kt w
zo de la Fig. 5.61), no puede  AH & +— Q]]][[, YT
despreciarse la rigidez torsional L Ly Qo
y la viga tiene que ser espe- | \\L\{ . |
cialmente disefiada para sopor- i fe e
tar la torsion. = Fig. 5.61

Retornando al analisis de la viga del eje A (Fig. 5.60), se tendria que aplicar el método
de Cross Indirecto para resolverla manualmente. Para lo cual existen dos procedi-
mientos: 1) cortando al resorte vertical, reemplazando su efecto por una fuerza des-
conocida de magnitud Kv §; y, 2) sin cortar al resorte vertical. En ambos casos, el
resorte helicoidal permanece en los estados de la superposicion, tal como se muestra
a continuacién.

Kv &
b v
w Kt 7 W i | l
LT TR N \[IUJ_U LHIIT N { N 6R |
N 7 - I— — =3 N >
Ky 8 ESTADO 0 &= . ESTADO 1 ‘\‘}/\1 |
~ 5=0 J,mo | =1 ;('&\\ ‘
R
ROCEDIMIENTO 1; CORTANDO EL RESORTE VERTICAL
JR10 - ESTADO 1 Ri1 \]/
W . Kt . w 7 RANSN ‘ 5-1 }\\7\ .
(LTI — T u,m(y)ﬂ‘; N Pl
Sy -y L w8 AT “
K 5 ESTADO O SF=0 | « 1\3(‘/ !
™~ 5=0 K : F=Kv \2{<

PROCEDIMIENTO 2: SIN CORTAR AL RESORTE VERTICAL
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Cabe mencionar que:

- Para ambos procedimientos, no es posible reducir el grado de libertad rotacional
del extremo derecho, porque alli existe momento flector cuya magnitud es des-
conocida.

- En el Primer Procedimiento, R10 estd en funcién de §; mientras que en el
Segundo Procedimiento, R11 es funcién de Kv.

- Para ambos procedimientos: R10 + 8R11 =0 =3 = -R10/R11. Finalmen-
te, Mij = Mijo + & Mij1

EJEMPLO: Resolver la parrilla mostrada en la Fig. 5.62. Se supondra que las barras 3-
2y 2-4 tienen un valor de J G igual a 0.7 E |, en realidad, el valor J G debid calcularse
con las férmulas mostradas anteriormente. Las barras de esta parrilla son vigas de
cimentaciéon y el nudo 2 corresponde a una zapata que no tiene asentamiento.

=1ton/m Kt
HHHHUJJ HHTHHL—

™ K=0667E| }%(2)

@) -
a |00 0.68
D o000 -204?
Kt = ‘—’SG + 9% —0s15El K= 5;' -oee7ElI | T 102 °'°°§
CMij | -4.02 0.96 |
a2l = KfKt - 0.68 uij = ———r‘—:—’f——z - gtomm L a

Fig. 5.62. Solucion de una Parrilla Mediante el Método de Cross.

El momento M,, = 0.96 ton-m, se transmite como momento torsor sobre la viga 3-
2-4; este momento torsor se reparte sobre los tramos 2-3 y 2-4 en proporcién a la
rigidez torsional de cada cada tramo (J G / L). Ver la Fig. 5.63.

Por otro lado, con fines comparativos, se ha resuelto la viga 1-2 asumiendo que la ri-
gidez torsional Kt es nula, obteniéndose: M,, = Oy M ,= -wl?/8= -1x62/8 =4.5 t-m,
sin embargo, como la viga transversal ejerce restriccion al giro ¢, debera adicionarse
en 2-1 un momento equivalente a un semiempotramiento: M,, =wL?/24 =1.5ton-m.
Como se observa en la Fig. 5.63, este procedimiento simplificado proporciona resul-
tados ligeramente mas conservadores que los obtenidos contemplando la rigidez
torsional Kit.
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w = 1ton/m Kt=0.315 E | ~w=1ton/m Kt= 0
LTI =g LTI
(1) 3 >Q @ O (@)
BUAY o\
\ Proceso
! i Simplificado
4.02 \ 1 0.96 4.5 } ~11.5
~ \\7 ~ ,,//«—///
DMF (ton - m) DMF (ton - m)
T = 0.96 ton-m
N JG/S5 N
€N OIS O 4G4 'Ek 4 VIGA 3-2-4
@
| 043 ]

| (4)  DMT (ton-m)
0.53 ‘

Fig. 5.63. Diagramas de Esfuerzos Correspondientes a la Parrilla de la Fig. 5.62.

Cabe mencionar que si todas las barras correspondientes a la parrilla de la Fig. 5.62
hubiesen estado sujetas a carga vertical, entonces el problema puede desdoblarse
en la superposicion de dos estados de carga (ver la Fig. 5.64): 1) Carga aplicada
sobre la viga 1-2, este estado se resuelve tal como se mostré en el ejemplo anterior;
y, 2) Carga aplicada sobre la viga 3-2-4, con la viga 1-2 descargada, en este estado,
la viga 3-2-4 trabaja a flexién (solucionable mediante Cross), mientras que la viga
1-2 trabaja a torsion.

"y, A

N
\\
N

(&)

S

@

H

7  Kt3-24 \ Kt2-1 \
}LUHH]H THITHT L —= N w/.- N

Ni N

N

Fig. 5.64 N

A
(1) @ 3 @ @
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5.6.3. Resortes Helicoidales Incompatibles en Giro con las Barras

Los resortes helicoidales vistos has-
ta el momento, corresponden a

aquellos donde el giro del resorte T

es igual al de las barras que concu- [

rren al nudo comdn (nudo rigido). |

E.)(lsten otras sﬁuacu?nes donde el Columna | conector Viga ;
giro del resorte es diferente al de | flexible (perfil metalico) |
las barras y en el nudo en anélisis, h ’]

sélo se cumple la ecuaciéon de equi- [

librio de momentos. Por ejemplo, R Fig. 5.65.

en las construcciones metélicas a

veces se recurre a conectar la viga

con la columna mediante un elemento metalico flexible (Fig. 5.65), dejando de ser
rigido el nudo.

Otro caso se produce cuando ante la accién de los terremotos, en los pérticos de
concreto armado se forman rétulas plasticas en los extremos de las vigas (Fig. 5.66).
En este caso, a un

costédo_ de la ro.tu- rotula plastica Momento
la plastica, la viga [' e |
se comporta elasti- | Mp Mp ! < E | inelastico

camente, en tanto } ‘
que en la misma ré- ‘ | \
tula la rigidez al l |
giro es mucho me- ; E s
nor. De esta mane- o AN\ Fig. 5.66 Curvatura=y" = M/E |

ra, este hecho debe

contemplarse cuando se analiza computacionalmente en el rango ineldstico a la es-
tructura.

i
i
¢ zona rotulada
E

| elastico

|
I
|
-

Para los dos casos mostrados (Figs. 5.65 y 5.66), el modelo matematico correspon-
diente a la viga consta de resortes helicoidales ubicados en sus extremos (Fig. 5.67),
cuyas constantes son Ka y Kb; pero, como la mayoria de los programas no contem-
plan este modelo, serd necesario reemplazarlo por una barra equivalente con nudos
rigidos en sus extremos,

para lo cual, habrad que

variar su rigidez al giro Ma. Ka Kb Mb

(Kab, Kba), su factor de < ‘ \_6\ E | = constante @7

\ )
transporte (fab, fba} y los . [

momentos de fija.cién @) (b)
(uab, uba). A continua- 1 L |
cién, se trata de calcular [ T )(
las caracteristicas de esa Fig. 5.67

barra equivalente.
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Para una viga simplemente

apoyada, la rotacién en el ex- Ma Mb
tremo “a” se calcula como: /7 \\
\ T~ AN
VAT [\ <’
En tanto que la rotacién del @ ©aara)= Mal _ MblL ®)
resorte se determina como: 3EI 6EI

O (resorte) = M / K

Con lo cual, la rotacién total en uno de los extremos sera: 6 = 0 (resorte) + 0 (barra).

De esta manera, en (a): 0a

Similarmente, en (b): ob

Ma/Ka + MalL/3EI - MbL /6EI [1]

Mb/Kb - MaL/6EI + MbL /3EI [2]

Para determinar la rigidez al giro (Kab) y el factor de transporte (fab) en la barra
equivalente (con nudos rigidos), serd cuestién de imponer condiciones de borde a las
ecuaciones [1] y [2], lo que conduce a:

6p =0
> N ----= fab N -
7N o> N
Ma X —— ) Mb=fabMa
\%z &»\, T ) <j
@ %a )
. Mb 1
En(@para 6p =0 © > [fab= = = oo
Ma 3EI
2(1+ ~7)
L Kb
3EI
4E1 U ke ! |
Luegoen (1): o ->|Kab = Ma = | R —— - ‘
’ 0a L 4EI 1 3EI 1 |
o1+ T e g :
L Ka L Ka Kb Kb

Notas:

Para calcular fba y Kba, se utilizan las mismas expresiones, pero debera

7

intercambiarse los subindices “b” por “a”.
Cuando Ka = Kb = O (biela biarticulada), entonces: Kab = 0 = Kba

Cuando Ka = Kb — « (nudo rigido), entonces: Kab = 4E I/L= Kbay fab = %
= fba

Cuando Ka — x y Kb = O (barra empotrada en “a” y articulada en “b”), enton-
ces: Kab = 3EIl/L, fab =0, Kba = 0.
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5.6.4. Problemas Propuestos

1.-

2.-

Calcule los momentos de empotramiento para la viga mostrada. Suponer:

Constantes de resortes helicoidales: Ka =

Viga de concreto armado: 0.3x0.5m,

Kb = 4000 ton -m

w=4ton/m

RESULTADO:  [ryy{ I [J [ TTLITTTTTTAEITTILLLL

=92

000,000 ton/m?

uab = -5.13 ton-m Si‘@
uba = 5.13 ton-m Ka

~L=50m

of

Kb~

(b)

[UHJ]]I[[HUI['I'IJ]I[‘[INH[[[[U[IJH_H]H]IHIUU

(@)
INFORMACION:
w L3
" 2kl VAW
ANSSNNN
~
uab = - Kab (1 - fab)@ T

Calcule la segunda columna de la matriz
de rigidez lateral (Ri2, 82 = 1) para el muro
en voladizo de albadileria confinada mos-
trado. La zapata, de ancho = 1m y longi-
tud = 3 m, apoya sobre un suelo flexible
con coeficiente de subrasante igual a
10,000 ton / m2 x m.

Suponer:

Columnas de confinamiento:
Ec = 2'000,000 ton / m?
espesor = 0.15'm

Muro de albafileria:
Ea = 500,000 ton/m?
Ea/Ga = 2.5
espesor = 0.15 m

RESULT. {ton/m): R12 = -26054

T

i25m

—_

vl I

I 25m

| zapata r‘igida

R22 = 36199

R32 = -15332
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3.- Determine las caracteristicas de la barra equivalente (drea, momento de inercia

y factor de forma de la seccién transversal) que permita reemplazar al muro de
tres sétanos mostrado.

@ L
MURO DE o
ALBANILERIA 25
ARMADA = m
INTERIORMENTE
- : 7747 _

E = 500,000 ton/m2 :

C o2 25m BARRA EQUIVALENTE
1G=2 DE CONCRETO ARMADO
N DEFORMABLE POR
FLEXION Y AXIAL
ESPESOR =0.15m 25m E = 2°000,000 ton/m2
T iRy | RESULTADO: A = 0.025 m2
booo2om 1=001267ma |

f=0

ed

4.- Dibuje el DMF en una de las vigas de cimentacién (VC) y calcule la carga axial
en cada pilote, generados por un momento de 200 ton-m actuante en la base de

la placa.
- eje de placa
v VC (0.4x0.8) AR VC (0.4x0.8) N
N . " N
\ -
-1 zapata rigida
~fe—— ] 3 pilotes de punta
estrato L = 8 m; diametro 30 cm
firme E = 2'000,000 ton/m?
NN TS
i 6.0m 15 .15 1 6.0m
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Determine la rigidez al giro ( K } en la base de la placa cuya vista en planta se

5.-
muestra. Suponga que la zapata es rigida y apoya sobre un suelo flexible con
coeficiente de subrasante 10,000 ton/m? ; las vigas de cimentaciéon (VC: 30 x
60 cm) son de concreto armado (E = 2'000,000 ton/m?) y estan biempotradas.
,05,  20m , 05 40m ;
/1/ - /[ /‘ - % et )/ '7'
A
L N
1.3 0.3 VvC
»
4 N
eje de placa
- — 0.3 :6 j p
A
.0 ol <—> @ Ky =2
SISMO SN
ELEVACION
7 N RESULTADO: 59587 ton-m
6.- Determine la rigidez al giro ( K, ) en la base de la placa cuya vista en planta se

muestra. Suponga que la zapata es rigida y apoya sobre 6 pilotes de punta {¢ =
0.2 m, L = 8 m) hechos de concreto armado (E = 2°000,000 ton/m?); las vigas
de cimentacién (VC: 0.3 x 0.6 m) son de concreto armado y estadn biempotradas.

1,05, 1.0m , 10m 05
I il T
- ~ N -
N - k\
13 | . Pacal >
| A SISMO -
A N - I eje de placa
_J |
K-0.3 > & 03 Kg =7
AA\\N
4.0 Ve VG ELEVACION
‘ PLANTA
RESULTADO: 35953 ton-m
s N N
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5.7. Efectos de Temperatura

Los casos a estudiar en este acapite son:

1.- Cambio Uniforme de Temperatura; vy,
2.- Cambio Diferencial (0 Gradiente} de Temperatura

5.7.1. Cambio Uniforme de Temperatura

El cambio uniforme de temperatura se produce cuando el ambiente interno y externo
de la estructura estan sujetos al mismo incremento o decremento de temperatura
(AT).

Para este caso, mientras que los apoyos no impidan la libre deformacién de las barras
{acortamiento o elongacion), no se producirdn esfuerzos sobre la estructura, asi ésta
sea isostédtica o hiperestatica (Fig. 5.68).

A o B . T

a AT h ) 5 ! ‘ i
N W2 &22 \ ! {
\ - | , }
\ JAN £ h| ar | |
L N\ Lo NN l | 5 !
// 3 \l> 3 //l /\\
L& 81 koxolitaxel
81=a AT U1 AN\ S
52 AT (L1+L2 Viga Vierendel
= (L1+12) Isostatica Externamente
Estructura Hiperestatica Externamente Hiperestatica Internamente
Donde a es el coeficiente de dilatacidén térmica: o (acero) = 12x 10°6/°C

a (concreto) = 5.5 x 10°8/°F

Fig. 5.68. Estructuras Sujetas a un Incremento Uniforme de Temperatura.

Por esa razén, en los tijerales metali-
cos que cubren grandes luces (Fig
5.69), uno de los apoyos debe ser
fijo, mientras que el otro debe ser L fijo ool
moévil; de lo contrario, surgirdn es- N\ Fig. 5.69 5o
fuerzos internos en las barras y la

armadura tratarad de empujar o jalar a los elementos de apoyo {columnas o muros).

Ei problema se presenta cuando los apoyos restringen el desplazamiento de las ba-
rras. Este problema puede resclverse manualmente aplicando el método de Cross
Indirecto, tal como se muestra en la Fig. 5.70.
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. R10 , .
\J/\;a i ’/ \U:_»
. R11
; ’/
= AT + 81 |
ESTADO O | | ESTADO1
SN W 81=0 Ay et
Estructura |
Original y \ VAN !
RSSNY N\ b RSSS)

Fig. 6.70. Aplicacion de Cross Indirecto para Solucionar una Estructura Sujeta a un
Cambio Uniforme de Temperatura.

Problemas similares al el Estado 1 se han resuelto anteriormente, por lo que sélo se
ilustrard como se resuelve el Estado O.

Desplazamientos relativos: aAT L e
ko f i) N
821 = -a AT L - | a AT h2
§34 = 0 aaT m ‘/gﬂo .
823 = -a AT (h2 - h1) o |@ ®
I
Con lo cual, es posible calcular hf \ aT ‘
los momentos de empotramiento: l | ESTADOO h2
TN 1=0 |
u21 =ul2 =-6E 112 821/ h1? (1) (@) S
u23 = u32 = -6 E 123 823 /L2 ISSAN
b L )

Luego se realiza un Cross convencional (grados de libertad rotacionales), determi-
nandose los momentos Mijo, para posteriormente, por equilibrio, hallar R10.

Debiéndose cumplir que: R10 + 81 R11 =0
Se obtiene: 31 = -R10/R11
Finalmente: Mij = Mijo + 81 Mij1

5.7.2. Cambio Diferencial (o Gradiente) de Temperatura

/
El cambio diferencial de temperatura se produce cuan- \Lj
do el ambiente externo de la estructura esta sujeto a Fig. 5.71 /}‘\
diferente temperatura que el ambiente interno, tal
como el puente mostrado en la Fig. 5.71. 1 N7 zor;ebgﬁgrtéesta al SO'I

\/\_  zona bajo sombray byisd .

Una manera de atenuar el problema es colocando AN
aislantes térmicos, por ejemplo, en los muros de una Nt e '
vivienda con calefaccion interior, ubicada en una zona \\ Rio /

fria. T
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De presentarse este problema, debe desdoblarselo en la superposicién de dos esta-
dos:

a.- Cambio Diferencial de Temperatura. Donde los momentos de empotramiento se
calculan aplicando las siguientes férmulas (correspondientes a una viga de sec-
cién rectangular):

N T2 §
El

C § uii:-uji= - Gi (T1-T2)
i \ uiji _ d
uj T >T2 N\ )(L*

| T2
C \\\ 3a EI

\\\ uij= - ——- (T1'T2)
N |
uij N\ T1> T2 ’L'Qﬁ*

AN

Estos momentos intervienen en el Estado O del Cross Indirecto.

b.- Cambio Uniforme de Temperatura en el Eje de la Estructura. El cambio uniforme
de temperatura en el eje de la estructura estd dado por: T = (T1 + T2)/2 - To.
Donde To corresponde a la temperatura promedio ambiental.

Este cambio uniforme de temperatura origina desplazamientos relativos entre
los extremos de las barras, tal como se mostré en el acapite 5.7.1, que dan
lugar a momentos de empotramiento que deben sumarse con los producidos por
el cambio diferencial de temperatura, para posteriormente, resolver el Estado O
del Cross Indirecto.

Cabe mencionar que por efectos de temperatura en ninguin caso varian ni las rigide-
ces al giro ni los factores de transporte, sélo se ven afectados los momentos de
empotramiento.

5.7.3. Problema Propuesto

La viga <‘:iel puente mgstrado_ estéa suje- » a0m 40m 40m
ta a un incremento diferencial de tem- ~ T4

peratura igual 20°C (T1 = 40°C, T2 = A To A
20°C). Aplicando el método de Cross, =
dibuje su DMF. Suponer:

il

3;0 m
Vigas y Columnas de 0.5 x 0.b m |

a=10%/°C

Temperatura promedio ambiental = To = 30°C
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ANALISIS SISMICO
APROXIMADO DE
EDIFICIOS

Este capitulo trata sobre el estudio de cuatro métodos que permiten resolver en forma
aproximada a los pérticos de edificios sujetos a carga lateral (sismo o viento).

Estos métodos son: Portal,
Voladizo,
Muto, y
Ozawa

Los métodos del Portal, Voladizo y de Muto se utilizan principalmente para resolver pérti-
cos compuestos por vigas y columnas ortogonales, mientras que el método de Ozawa se
emplea para solucionar pérticos mixtos conformados por placas, vigas y columnas (Fig.
6.1), e incluso para el andlisis sismico traslacional de edificios.

—>

P —
~

T NS BSS ESSSSSSNSSSSS NS

PORTICO CON VIGAS Y COLUMNAS ORTOGONALES  PORTICO MIXTO

Fig. 6.1. Elevacion de Dos FPorticos Planos.
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Los métodos del Portal y Voladizo tan solo proporcionan como resultados los esfuerzos, y
ambos deben ser utilizados estrictamente con fines de predimensionamiento o de verifi-
cacion de esfuerzos. Sin embargo, conviene destacar que el método del Portal fue em-
pleado para el diseno del edificio Empire State (uno de los mas altos del mundo, ubicado
en Nueva York), que si bien no tenia problemas sismicos, ha podido soportar fuertes
vientos; por supuesto que esto se hizo en una época donde se carecia de las herramien-
tas computacionales existentes en la actualidad.

El método del Portal proporciona mejores resultados que el método del Voladizo cuando
el pértico es achatado, y en ambos métodos debe estimarse primeramente la posicién del
punto de inflexién (Pl) en las columnas, tal como se muestra en la Fig. 6.2.

- T
[ v ,
L tres 1 0.35h
¢
Porti n / \ altimos B
o igic "2 i | 0.40h
viga rigida ) pisos —
NSS) N A
A o
| . 0.45h
>r — pisos
e / . : .
4 Pl intermedios " 05h
! s
/’/
Pértico con / pr?mer P ¢ -
viga flexible piso 06h
AN S8 A\\\g
NS ASSS

h = altura del entrepiso en anélisis

Fig. 6.2. Ubicacion de los Puntos de Inflexion en los Métodos del Portal y Voladizo.

En cambio, el método de Muto contempla en cierta forma la deformacion por flexién de las
barras, lograndose mejores resultados que los proporcionados por los métodos del Portal
o Voladizo, pudiéndose incluso obtener los desplazamientos laterales; por lo cual, sus
resultados pueden ser empleados para el disefio de los edificios de mediana aitura, donde
los efectos de la deformacion axial son despreciables.

En el método de Ozawa se hace uso de formulas muy sencillas de programar en calcula-
doras de bolsillo y puede aplicarse no solo al caso de los edificios de concreto armado,
sino también de albafiileria. Este método no contempla las deformaciones axiales de las
barras (sélo flexidn y corte), por lo que sus resultados (esfuerzos y desplazamientos)
deben emplearse sdélo para el disefio de edificaciones de mediana altura {maximo 10
pisos).
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6.1. Método del Portal

Luego de haberse ubicado los puntos de inflexion en las columnas (Fig. 6.2), y conocién-
dose por equilibrio de fuerzas laterales la fuerza cortante que existe en cada entrepiso (Q)
correspondiente al pdrtico en andlisis, los pasos que se siguen ordenadamente en el
método del Portal son:

1.~ Asumir que las columnas internas absorben 1.5 = Q
veces el cortante que toman las columnas ex-
ternas; luego, por equilibrio de fuerzas horizon-
tales, se calcula el cortante en cada columna. . v “ 18V < 15V _ 1V

5 A

2.- Calcular los momentos flectores en las colum-
nas (MA y MB) y graficar su DMF.

3.- Determinar los momentos en las vigas, repar- MA = V hA

tiendo el momento desequilibrado en los nudos ‘ ¢ ™

proporcionalmente a las rigideces de las vigas A / i 4

(1 /L)y graficar su DMF. / ‘ hA

< / !
. A e h
4.- Evaluar el cortante en las vigas por equilibrio. Pl / PRY, /
/ - hB
b.- Calcular la fuerza axial en las columnas. /
®)/ Y
N
. . . MB =V hB
6.1.1. Ejemplo de Aplicacion
Empleando el método del Portal, se resol-
vera el pértico mostrado en la Fig. 6.3. En —
este ejemplo, se desconoce las caracte- 10ton
risticas geométricas de las secciones 3.0
transversales de las vigas y columnas.
— i
En este caso, para cada entrepiso se tie-  5ton
ne:Q=V+15V+Vv=35V-=V=Q/3.5; 4.0
donde: Q1=5+10=15tony Q2=10 ton.
50m > 60m

Luego de graficarse el DMF de las colum- e

nas, los momentos desequilibrados en los Fig. 6.3
nudos centrales se han repartido sobre las

vigas en proporcion a la inversa de su longitud (1/5 y 1/6), mientras que los momentos en
los nudos externos de las vigas se han obtenido por equilibrio en forma directa.

En la Fig. 6.3A se muestra el DMF (en ton-m), las fuerzas cortantes (ton) en vigas y
columnas, y la fuerza axial de traccién en la columna extrema izquierda, la misma que se
obtiene acumuiando (de arriba hacia abajo) las fuerzas cortantes existentes en las vigas
del tramo izquierdo.
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6.2 Método del Voladizo

7 455 -
5.58 208 e 1%6ton 1 558
10ton —» —t A o ——
A 380
558 / /o
e / 1.95m
/ lz = ‘1 J
0203ton Y. 28610 T 428 G2710%n | 2ge of. L 30
v |~ ' 0.35x3 |
/ 6.85 3.58 //4/ 1 1%%60 276 -/ 2‘32 12105 |
Ston—s /- o ryT — E— o s
300| /- 49 [ 3.00f / |
0.85 6.73 / 1.60m |
+ - 428 <f. kb |
(LO 5.61 ton > 4.28 ton > 6.44 ey 7] 1 4.0
Q1 =15ton J // 0.6x4 i
Fig I
) =240 |
6.3A. / ! 1
EEEENNN TAE N\~ L XSS A A
10.27 T 50m 1545 6.0m 10.27 )
.. 50m L |

6.2. Método del Voladizo

En este método se supone que el pértico se
comporta como una gran viga en voladizo, cu-
vas fibras son los ejes de columnas. Los pa-
s0s que se siguen ordenadamente son:

1.- Determinar el centroide (CG) de las areas
(Ai) de las columnas que conforman cada

entrepiso. Con fines de predimen- -~
sionamiento puede asumirse: Ai = cons-
tante, con lo cual se obtiene:

>

Xcg = T (AiX) / £ Ai = Z(Xi) /N Y 9 V)"
PT -

Pl — &= — - ge — — o

Donde “N” es el nimero de columnas que L y1 P2 - p351“

conforman al entrepiso en analisis. DA T

o ) @ |

2.- Calcular el momento de inercia (despre- * v3 |

ciando la inercia propia) del grupo de co- ‘ Xcg : e

lumnas respecto al CG. Por Steiner: T (3)

I = ¥ Aivyi?;, donde yi = Xi- Xeg =
distancia entre el eje de columna “i” y CG.

3.- Evaluar el momento volcante (M) producido por las cargas lateral

es. Este momento

se calcula a la altura del Pl de cada entrepiso (Fig. 6.2}, para que de esta manera
“M” sea equilibrado s6lo por las fuerzas axiales “Pi” que se desarrollan en las
columnas, de este modo, no intervienen los momentos hiperestaticos de las colum-

nas.
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4.-

7.-

Calcular las fuerzas axiales acumula-
das en cada columna. Por Resisten-
cia de Materiales: oi = Myi/l = Pi/Ai,
conlocual: Pi = M Aiyi/Z Aiyi®. Sise
asume Ai = constante, entonces se
obtiene:

Pi = Myi/ Jyi?

Por equilibrio hallar la fuerza cortante
en las vigas (V); luego, asumiendo que
el Pl de las vigas cae al centro de su
longitud, se determina los momentos
enlas vigas: Mv = V L/2 y se dibuja
su DMF.

/
/
7
7

MB = MA (hB/ hA)

181
VIGA prl o VL
VL T 2
2
\
; RV B
P
MA (equilibrio)
' / o
"hA
COLUMNA o / f :
- # h

= Ve H i
hB

¥ g

Calcular los momentos en las columnas respetando la posicién del Pl asumida ini-
cialmente. Este célculo se efecttia de arriba hacia abajo. El momento MA se determi-
na por equilibrio de momentos en el nudo superior, mientras que el momento en el
extremo inferior se evalla aplicando la expresion MB = MA (hB / hA).

Finalmente, se calcula la fuerza cortante en cada columna: Vc = (MA + MB) / h.

El proceso descrito es inverso al del Portal. Asi, mientras que en el método del Portal el
primer paso es hallar la fuerza cortante en las columnas, en el método del Voladizo éste
es el dltimo paso. Sin embargo, el método del Voladizo permite calcular las fuerzas axiales
en las columnas en la etapa inicial, lo que es necesario para predimensionarlas.

6.2.1. Ejemplo de Aplicacion

Resolver el pértico mostrado en la Fig. 6.3 mediante el método del Voladizo.

10ton R
1.95 40, M2=10x185
\ ’ ¢ T = M2 =19.5 ton-m
1.05
5ton 160 | M1 =10 (3 + 1.6)
Xcg ’ 7 14.0] +5x1.6
’ A 2.40 M1 = 54 ton-m
CcG I
() @ @)
" som 6.0m
A Ve H R -
i © oy2=-083 xeg=5*1 Z533m
. y1=-533m | y3=567m |

Zyi? = {(-5.33)2 + (-0.33) % + (6.67) 2 = 60.67 m?
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182
Luego: Pi = Myi/60.67
$o X
Cargas Axiales Acumuladas Pi 171 182
(ton, + en compresién) : )
Entrepiso 1 2 ¥ v |
Eje de Col. M1=54 | M2=19.5 FRRAR L Lo 182
: ’
1 (y1=-5.33) -4.74 -1.71
2 (y2=-0.33) -0.29 -0.11
3 (y3=5.67 5.04 1.82 | A
ve=567 b <o
p> 0.00 0.00 3.03 321
. . . 474 T 0.29 5.04
Nétese que en cada entrepiso por equi- v [
librio de fuerzas verticales: S Pi = 0 m @ @3
/ « - 1
4.27 R AT I 182tn .~ |54
N ’ / 7
427} e T / !
105 _oss | /o
195 0.54 \ / 1.95m
;L 2.19ton I- s.00 280 1*
/ 03 % 7.57 3.1 /]e63 | 105
/ |5.26 A 11.95 P - 668 |
231| / ! 525 | fo-— Y 205| /
757(7 9.63 | / - 1.60m
/</> 3.29 ton /</> 7.47 18 of
} . / !
) ih‘? = 240 _, ¢ / 2.40
/ |hA 160 P/
// /’
789 0 som 1792 2\ 6.0m 10.02 ™
P e — e

Cabe indicar que este poértico fue resuelto mediante el método de Muto y también con el
programa EDIFICIO {matricial), para lo cual se trabajé con vigas de 0.3x0.5 m y columnas
de 0.3x0.4 m. La mayor diferencia de momentos se produjo en la base inferior de la
columna central del primer piso, a continuacién, entre paréntesis se muestra la diferencia
porcentual respecto al andlisis matricial de los momentos obtenidos en ese nudo.

M (Portal) = 15.45 ton-m (27 %)
M (Muto) = 12.52 ton-m (3%)

M (Voladizo) = 17.92 ton-m {(48%)
M (EDIFICIO) = 12.13 ton-m

De esta manera, puede decirse que el método del Portal proporciona mejores resultados
que el del Voladizo cuando el pértico es achatado.
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6.3. Método de Muto

El método de Muto se utiliza para resolver en forma aproximada a los porticos de edifi-
cios compuestos por vigas y columnas ortogonales, sujetos a carga lateral producidas
por el viento o los sismos. El método contempla en cierta forma la deformacién por
flexién de las barras, con lo cual, los resultados que se obtienen son mucho mas precisos
que los calculados mediante el método del Portal o del Voladizo, e incluso pueden utilizar-
se para el disefno de estructuras de mediana altura, donde los efectos de la deformacién
axial son despreciables.

6.3.1. Rigidez Lateral

Supongamos la siguiente columna biempotrada, sujeta a un desplazamiento lateral

B 6EI 3
Por equilibrio: V =12E1 /h® LI 1
Siendo: ke =1/hKo N ‘\\\;\\\ y
Se obtiene: V =(12EKo/h?)kc

]

Multiplicando por: a = 1 n e k= vo
Resulta: V ={(12EKo/h?){akc) v
Se define a la Rigidez Lateral Absoluta {K o Da) como ’ NN s
aquella fuerza cortante (V) capaz de originar un des- . h?

plazamiento lateral unitario, relativo entre los ex-
tremos de la columna, bajo esta definicién se obtiene:

Rigidez Lateral Absoluta=K=Da=V/d=(12EKo/h?akc=Do(akc)=DoD

Donde Do es la denominada Rigidez Lateral Estandar (con unidades de fuerza entre longi-
tud, usualmente ton/cm) calculada como:

Rigidez Lateral Estandar = Do = 12 E Ko/h?

La Rigidez Lateral Estandar depende de la altura de h2 Do2 = 2 EKe
cada columna, pero, como usualmente las columnas ha =
gue conforman un entrepiso tienen la misma altura, __

entonces esas columnas tendran el mismo valor Do.

Por otro lado, se define a la Rigidez Lateral Relativa h1 12 EKo
{(adimensional) al valor: Dot = b2

Rigidez Lateral Relativa = D = K/Do = a ke NN
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El coeficiente “a” contempla el grado de empotramiento que tiene la columna en sus
extremos; para el caso que la columna esté biempotrada (vigas muy rigidas) el valor de
“a” es 1. En cambio, sila columna estd biarticulada “a” es cero (no tiene rigidez lateral,
0 no opone resistencia al desplazamiento lateral); por otro lado, si la columna esté articulada
en su base (por ejemplo, zapata sobre un suelo muy blando) y empotrada en su extremo
superior (vigas rigidas), se demostrard que “a” es %

Por equilibrio: V = 3Ei§,n* = 12EKokcd/(4h?) w/&‘\ '3’%'2’ 8
Fomth
. ‘ -
Siendo: Do = 12EKo/h? W AN
Resulta: V = Do (% kc)d ”/J =V
Conio cual: K=V/ =Do(% kc) 4 |
h 7 ke= h Ke
Como: K = Do (akc) / °
Se concluye que: a=% V</ /
Cabe indicar que pese a que la columna esté articulada R

en su base, en el método de Muto siempre se trabaja
con un coeficiente de rigidez a la flexién kc = 1/ {h Ko).
El valor “a” estd comprendidoentre Oy 1 (O < a< 1), y la maxima rigidez lateral (K) se
obtiene cuando
la columna esté

biempotrada; si ‘
esa columna se - kv=00 kv=00 . kv=00
articulase en su | |
base (por ejem- | i ¢ o)

lo, por la forma- | i MECANISMO
zién%euna rétu a=t K a=1/4 }% | a=o0 K=0

_ | | - -

la plastica) Kse | s 5 o o ey
reduceen 75%, W N Fig. 6.4 KN I I

y si luego se ar-
ticulase en su extremo superior, K se degrada en 100%, convirtiéndose el sistema en un
mecanismo inestable (Fig. 6.4).

Tal como se ha definido la rigidez lateral, se tendria que ella resulta dependiente del siste-
ma de carga late-

ral actuante; sin F 51 &2
embargo, Muto — ‘P 35 vy F2 | Pé}é V2
concluye que en o Vi | Ve
los pérticos com- O L/ K= a1 WLk
puestos por vigas < F1 - =4

y columnas, la dis- / /
tribucién y magni- | ,
tud de las cargas ‘
laterales no afecta = [s Fig. 6.5 RS A

L
|
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el valor de K. Por ejemplo, si se calculase mediante Cross el desplazamiento y la fuerza
cortante en la columna “A” del p6rtico mostrado en la Fig. 6.5, para dos estados de
carga, resulta K1=K2 =K.

Es decir, las variables que intervienen en
mayor grado en el célculo de K son las pro-
piedades elasticas y geométricas de la co-
lumna, asi como el grado de empotramiento
que tiene en sus extremos. Esto no es cier-
to para el caso de Placas, cuya rigidez la-
teral depende fuertemente de la distribu-
cidén que adoptan las cargas laterales.

placa placa

K1 igkz

AR

AR
CALCULO DEL COEFICIENTE *“a”

A través de una serie de comparaciones contra resultados obtenidos mediante métodos
matriciales, Muto recomienda emplear las siguientes férmulas para calcular “a”:

1.- Columnas que Pertenecen a
Entrepisos Superiores al Primero

W3 7 4

Observaciones: 7 ) kv | kva
| ke ]\ ke
- i — o = =1 !
a- Stk a kv | L kv2 kvi | k2
b.- Elmétodo es valido sélo cuando k = N
0.2, de lo contrario, la férmula resul- a= 2: o
ta imprecisa. El valor k es menor que : < . —
0.2 cuando las vigas son muy flexi- AR - - 1
.. . , L1 L2 ; ‘J T kv
bles en relacién con la columna (vi- . 1 x A Pk o= T
gas chatas), o cuando la columna tra- i ... 2k .
ta de transformarse en una placa. kvi = U Ko T kv = kvl + kv2 + kv3 + kv4
2.- Subcasos para las Columnas del Primer Piso
a.- Base Semiempotrada
Aparte de existir vigas de ci- .
mentacion (VC}, la rigidez apor- k3 | kva a. K g = Z kv |
tada por los pilotes o el suelo ke 2+Kk ! 2kc
de cimentacion ( K, } se con- §
| kz = kv = kvel + kve2 + kv3 + kv4 + kz

templa mediante la expresion:

kz = K,/ (4 EKo)

kvci g\kvcz
(\\"\* ,‘/A‘
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Cuando la base de la columna esté semiempotrada, el valor que se obtenga de “a”,
debera ser inferior al caso en que la base esté empotrada (subcaso “b").

b.- Base Empotrada c.- Base Articulada

kvt kv2

ke

BSSSSY

itk |

6.3.2. Cdlculo de Desplazamientos y Cortantes. Columnas en Paralelo

La condicién para que un conjunto de columnas estén dispuestas en paralelo es que su
desplazamiento relativo (8} sea Unico. Esto ocurre en los edificios compuestos por losas
de piso axialmente rigidas (aligerados o losas macizas), denominadas “diafragmas rigi-
dos”, donde, al existir monolitismo entre las vigas y la losa (ya que el concreto de ambos
elementos se vacia en simultdneo), las vigas también seran rigidas axiaimente.

Estudiando un entrepiso cualquiera del pértico mostrado en la Fig. 6.6, y llamando Q al
cortante de entrepiso (valor conocido por equilibrio de fuerzas laterales), se tratara de
reducir el conjunto de columnas a un sélo eje vertical, cuya rigidez de entrepiso sea la
suma de las rigideces laterales de las columnas que conforman ese entrepiso.

F3 — | F3 — F3 - > j
8 / F2 -— F2 —> ® /
F2 -— T 7 -Vl € \Vv2 V3 77
K1 K2 kal |/ - = IK1 Y
F1 — . J/ Q=V1+V2+V3 = F2+F3 F1 > /
/ /
S&e R N L\ Fig. 6.6. Columnas en Paralelo. ..L

Como Vi = Kid, entonces: Q@ = V1+ V2 + V3 =K158 + K28 + K38 =9 ZKi, dela
cual puede obtenerse:
8§ = Q/ZKi
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Luego, la fuerza cortante en cada columna se calcula como:
Vi = Kid= Q (Ki/ZKi)

Es decir, cada columna absorbe fuerza cortante en proporcién a su rigidez lateral. Por otro
lado, puede observarse que el desplazamiento del entrepiso {8) pueden obtenerse si se
modela al pértico como un sélo eje vertical, cuya rigidez de entrepiso sea X Ki.

6.3.3. Porticos con Mezzanine y Vigas de Entrepiso. Columnas en Serie

La condicidn para que dos o mas columnas (ubicadas una sobre la otra) estén dispuestas
en serie es que la fuerza cortante en ellas sea Unica, lo que implica que la fuerza actuante
a la altura del nivel que separa a las columnas es nula. Este sistema puede reducirse a
una sdla columna equivalente de doble altura de la siguiente manera:

. I o A e
> V2=V ' ; 821 \Y; ,,f; 51+82
/ /
K2 L he 0 P—
0 < V2=V ‘61 |/ / - 1‘+ 1
g~ 7 ’ : A K1~ K2
17 vi=v ; y ,
| / h1 / K = v
K1 }/ / A
| ) R A =081+ 82
En el primer piso: V1=V =K181=081 =V /K1
En el segundo piso: V2 =V =K22=9032 =V /K2

Luego: A =381+382=V/K1 +V/K2=V(1/K1T +1/K2)
De la cual: K V/IA=1/11/K1 +1/K2]

En general para columnas en serie se tiene: K = 1/ X (1/Ki)

Este caso de columnas en serie pue- . 3 >
de presentarse en pdrticos con
mezzanine, donde a la altura del
mezzanine la masa es pequefia, asi
como la aceleracién sismica, con lo 0 >
cual, la fuerza de inercia en ese ni-

F2 -

s Ft >

vel es practicamente despreciable

con relacion a las que existen en los 0- 0

niveles superiores. También puede 1 1 4L 4 1 1 1
presentarse en porticos con viga in- Pértico con Pértico con Viga
termedia en el entrepiso, que sirve Mezzanine _ en el Entrepiso

como apoyo del descanso de alguna
escalera, al ser su masa pequenia, la fuerza de inercia sera practicamente nula en ese
nivel.
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6.3.4. Determinacién de Esfuerzos

Conocido el cortante que absorbe una columna (V), Muto proporciona unas Tablas (ver el
Anexo 2) que permiten ubicar la posicién del punto de inflexién (Pl). Luego, siguiendo un
proceso similar al explicado para el método del Portal, se determinan los esfuerzos:

a.- Graficar el DMF en las columnas. MA=V (1-y)h
b.- Calcular los momentos en las vigas, repar- (A) v
tiendo el momento desequilibrado en los nu-
dos en proporcidn a las rigideces de las vi- (1-y)h
gas (kv), y graficar su DMF. Pl

c.- Determinar la fuerza cortante en las vigas
por equilibrio.

@l L
d.- Evaluar la fuerza axial en las columnas. NN
MB =V (yh)

Ubicacion del Punto de Inflexion (Pl) en las Columnas

Este punto se localiza a una altura medida a par-
tir de la base de la columnaigual a “y h “, el valor
“y" se determinacomoy = yo + y1 + y2 + y3; (A
donde “yo” es ala altura estdndar del PI, “y1” es
una correccién por variacién de rigideces de las Pl (5
vigas, mientras que “y2” e “y3” corresponden a
correcciones por diferencias de alturas entre los
pisos consecutivos. Como usualmente los pisos
son tipicos, sélo se calcula “yo”.

a.- Altura Estandar del Pl (yo h). Tabla 1A

Muto elaboré la Tabla 1A, suponien-

do que las alturas de los entrepisos columna
eran iguales, asi como que las rigi- en
deces de las vigas no variaban y andlisis
que la distribucién de las fuerzas ubicada

. enel yoh
laterales era triangular. 2do. piso

=

El célculo de “yo” se efectua en
cada eje vertical de columnas.

Para ingresar a la Tabla 1A, es ne-
cesario saber cuantos niveles tie-
ne el eje de la columna en analisis, —— ——
en que entrepiso esta ubicada y el eje de 2 ejede 1
valor dek. niveles nivel
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b.- Correccion “y1”, Tabla 2

Esta correccién se realiza s6lo cuando las vigas kv1

que llegan al extremo superior {A) de la columna

tienen distinta rigidez a flexiéon que las inferiores
(B). Para calcular “y1" es necesario determinar el
parametro o1 y k, paraluego ingresar a la Tabla

2, anotandose que:

-  Sial = 1=y1 = 0 (eslousual).

- Para el primer piso “ y1

base esté semiempotrada.
- Si a1l > 1, se ingresa a la Tabla 2 con la

inversa dea 1 y se cambia de signo al valor
“y1"; es decir, el Pl se corre hacia abajo.

44 " o ”

c.-Cor i

Estas correcciones se efectiian cuando la co-
lumna superior o inferior a la que estéa en estu-
dio, tienen distintas alturas; para esto, es nece-
sario calcular los parametros a2, a 3 yk. Ob-

servaciones:

- Si02=1=y2=0
- Sia3=1=y3=0

—  Para columnas del primer piso =y3 =0

—  Para columnas del Ultimo piso =y2 = 0

Nota: Si se dispone de una calculadora

programable, lo mé&ds adecuado
es evaluar la rigidez lateral K y
la posicion del punto de in-
flexion (Pl) en la columna, re-
solviendo el modelo mostrado
en /a Fig. 6.7 mediante el mé-
todo de Ozawa, donde las altu-
ras y rigideces de /las columnas
pueden cambiar, asi como las
rigideces de las vigas; también,
/a base puede ser flexible (con
resorte helicoidal). En este
modelo se supone que el Pl de
las vigas estd ubicado al cen-
tro de su longitud, y se ha adop-

AN

[CSRN

kv2
A k
kv1 + kv2
al
kv3 + kv4
O u’ | N '
salvo que la kv3 kva
(B)
k !
columna —L—W
en b
analisis
Z ) \ aplicar OZAWA /
L& L ASSS para calcular
[ 5 > MA, MB, y
~ MA 5/
[
NSW Pl < V AN I /
/ > K= %/_ /
yh L /
1 | '
MB )
S5 AN é(‘ /
/
kvei ™~ kvc2
} 4\\‘Y Fig. 6.7

tado una distribucion triangular de cargas laterales cuyas magnitudes son conocidas.
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6.3.5. Ejemplos de Aplicacion
EJEMPLO 1. Resolver el pdrtico mostrado en la Fig. 6.8. Suponer:

E = 210ton/cm?

10 ton —t
Vigas: 30 x 60 cm 3.0
Columnas: 30 x45 cm
Ko = 760cm? 5ton > -t
3.0
COEFICIENTE DE RIGIDEZ
A FLEXION (k) L
2.0
k =1/({LKo) A
N 1.0
Columna con base rotulada: \’f\‘ 6.0m \‘f‘ 6.0 3 -
kc = 30x453/(12x200x760) = 1.5 7 1 o
Fig. 6.8
Vigas:
kv = 30x60°/(12x600x760) = 1.18
RIGIDEZ LATERAL kv=1.18 kv=1.18
ABSOLUTA (K): ke= |1 1 1
k= [Jox1.18/(2x1)=1.18 2.36
D = akec a= |1.18/(2+1.18)=037 0.54
D= |037x1=037 0.54
K = D Do ({ton/cm) K= [0.37x21.28 = 7.87 11.49 7.87
kv =1.18 kv =1.18
ke = 1 1

k= |3x1.18/2x1) =177
a= |1.77/2+1.77) = 0.47

D= }047x1 =047
05

=
(3]
n

K= ]0.47x21.28 =10.0 7.87
k= 1.18/0.5 = 2.36 kv =1.18
a= (0.5+2.36)/(2+2.36) = 0.65 )
D= ]0.65x0.5=0.33 ke=| 1 1.5
K= 0.33x5.32 =1.75 k= 11.18/1=1.18 0.79
a= ](0.5+1.18)/(2+1.18) = 0.53 0.15
D= |0.53x1 =053 0.23
K= ]0.53x21.28 = 11.27 11.01
ANN\\N\}
BN\ NN

Do = 12EKo/h?

Para h = 300cm— Do = 12x210x760/300% = 21.28 ton/cm
Para h = 600cm— Do = 12x 210 x 760/ 6002 = 5.32 ton/cm
Para h = 200cm— Do = 12x210x760/200% = 47.88 ton/cm



6.3 Método del Muto

191

CALCULO DE 8. Trabajando con los conceptos de columnas en paralelo y en serie:

10 ton >
K= 27.23

1
K=1.75 (serie) K=175 K= 7y s 9.92
1, 1.
11.27411.01 = 22,28 17.87 22.28
3
10ton —> 10ton —> =
<|.. 10ton <|_10ton ! /
5&;" 5 ton '52J/
15x1.75 15x9.92 o B} 77
1.75+9.92 1.75+9.92 ‘|, 12.75ton )
“[=225tn <[ =1275tn  <| 225ton | Mezanine +5
“.1275tn |,

81 =12.75/22.28 =0.57cm; 82 = 12.75/17.87 = 0.71cm; 83 = 10/27.23 = 0.37cm

CALCULO DE “y”, “Vi = Ki 8i = QKi/ Ki”

k= |1.18 k= 236, 118 Toa7 /
yo= | 045 yo=] 045 yo= ] 041 /
a3= | 6/3 —> y3=-0.05 y= 0.45 y= 0.41 /
y= |045-005=04 /
K= 7.87 K= [11.49 K=1 7.87
v- | 289t0n v=|422t0n v= | 289 on |/
k= {177 = {118 T
k= 1236 yo= |0.49 i/:; i (2)/.:6 { /
yo= | 055 al=)2->y1=-006 v3=10 Loy
y= |0.49-0.06 = 0.43 _ ; |
a2= | 36-> y2=0 y= 1046 | L/
o K= ] 100 K= }7.87 E ‘ /
y= 0.55+0=0.55 V= 713 ton v= 562 : 057 %
k= [1.18 !
: /
K=|175 yo=}064 : '
y= |o6s y=|o A\
V=]225ton K= [11.01 i / (Cm)
|
K=]1127 V=/ 6.31 W
\ |
V= 6.44 ton ANNN\N i/
S\ SN -
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DMF (ton-m):

5.20 6.96 5.11
5.20 3.48

o Y,
é;\, 2.89 ton 4. 4.22ton [ 2.89 ton 30m
8.95 12.65

6.07 - 12.20 9.10 L
345 //M 5.70
9.52 8.95 3.52

/ < 5 7.13 ton S 5.62 ton 3.0
, 225t 20.37
- oton / 6.95 12.62 L
9.20 k 7.75
1Y . 2.0

—~_ A

N 6.44 ton
<f 631ton ¢
R 1.0
7.42
BN\ 1236 [

De haber existido una fuerza (F1) aplicada a la altura del Mezzanine del ejemplo anterior,
tendria que procederse aplicando las ecuaciones de equilibrio y de compatibilidad de
desplazamientos para calculard1 y 82, tal como se ilustra a continuacion.

&3
F3 —=> 7
E
82 /
F2
1787 A /
Ao B “F{ —> -+ Mezzanine 81 Y
/
B
22.28 ton/cm J{ /
Corte A-A: F2 + F3 = V2 + V3 = K282 + K3 (81 + 82) o M
Corte B-B: F1 + F2 + F3 =V1 + V3 = K181 + K3 (81 + 82)... (2)

De (1) y (2) se despejad1 y d2; luego, la fuerza cortante que absorbe cada columna se
calcula aplicando: Vi = Kidi.

Cabe mencionar que este problema resulté un tanto complicado de analizar, debido a que
la intencidn fue estudiar una serie de casos particulares como fueron: una estructura con
mezzanine, base articulada y columnas de diferentes alturas; sin embargo, para los casos
convencionales resulta muy simple aplicar el método de Muto, tal como se veréd en el
segundo ejemplo.
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EJEMPLO 2. Apli-
cando el método de _13;" kv = 1.56 kv =130 .
Muto, analizar al pér- ke= |133 1.33 138 |
tico resuelto median- k= 117 215 "”02 =10,on . ﬁ\ 08 ]
te los métodos del = | %2 sk 172stoum | 0% | | 30
Portal y Voladizo D= | 049 08 | msacooss | O
(Fig. 63) = 523 ton/m 736 i /469

V= 3.02 ton 4.26 272
Asumir: Ston yo= | 045=y 045=y 0.45

e |1 kv =156 ] kv=1.30 7
Vigas: 0.3x0.5m k= 156 286 ( Q1=15ton w 130
Cols.:0.3x0.4m = |0%8 069 3 TK= 1002tom | 053 0

D= jos8 069 |51-151092-00137 | 055 '
Ko = 0.0004 m? = |348ton/m 414 - -/ 330 f
E= 2'000,000 tn/m2 V= 4.78 ton 5.69 453 |

yo= | 770.57 =y - 055=y 058 J J{f -
Do = 12EKo/h? N - ™

50 60m

76

= yo. Ver la Nota al pie de la

3.0

4.0

para h=3m: o e
= 1067 ton/m
para h =4m:
Do = 600ton/m
En este caso no existen correcciones y1, y2, y3; es decir: y
pagina.
_—13.83 J—
4.98 176 — 703 t28ton . —"1 449
10ton — B -F : -
4981/
V 272 L
/< > 3.02ton >
8.02 424 3.09ton 7/ 1128
5ton— - — = ?f/
408 / 3.67
12.30
. < <
A 47810n 71 se9ton 483 .
/ DMF (ton m)J /
/ o
NN\ ANNN RN\
10.89 % ~ s0m 12,52 ) 60m 10.51 )(
Nota: Cuando no existe un cambio significativo entre las alturas de los pisos consecutivos

(menos de 30%) y cuando el valor k = 1, puede observarse en la Tabla 3 del Anexo 2

que y2 = y3 =

o
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6.3.6. Problema Propuesto

Mediante el método de Muto, calcule la rigidez lateral absoluta de cada columna (K);
luego, con esos valores, formule la matriz de rigidez lateral [ R ] y la matriz de flexibilidad
lateral [ f] correspondientes al pértico mostrado.

@
o —tp
Suponer:
3.0
Vigas y Columnas: 0.30 x 0.40 m ®
— 7
E = 2°000,000 ton/m?
Ko = 533cm?® 3.0
SR ANNNN NN\
0 .
f 3.0m B 830m S—
RESULTADO (Rij y Kien ton/m):
R21 = - 474 62=1 R22 = 585
<= 7 7<ﬁ‘:—’
\ k=474 / f
/ J
R11-1895 |K-= R12 =-474
F 111 B |
!
/K =7105 i
ANNNN ANNNN AN QN AN AN\ N
.
| 1895 -474 |ton/m
[Rl= |

-474 585



6.4 Andlisis Sismico Traslacional de Edificios Aporticados 195

6.4. Andlisis Sismico Traslacional de Edificios Aporticados

Las fuerzas sismicas ( F ) son fuerzas de inercia producidas por el hecho de que los
niveles tienen masas ( M ), que se ven sujetas a aceleraciones ( a ) ante la accién de un
sismo (Fig. 6.9).

Cuando el edificio presenta simetria en forma, toda la losa y, por lo tanto, cada diferen-
cial de masa {dm) existente en el nivel respectivo, esta sujeta a la misma aceleracién,
debido a que se supone gue la losa se traslada una tnica cantidad, ya que ella se compor-
ta como una plancha axialmente rigida (“Diafragma Rigido”) que trata de compatibilizar o
uniformizar el desplazamiento lateral de los pérticos orientados en la direccién del movi-
miento. Por lo tanto, la resultante (F) de las diferenciales de las fuerzas de inercia (dF) se
encontrara alojada en el centro de masas (CM) del nivel en andlisis, el cual, razonable-
mente puede decirse que coincide con el centroide del area en planta, a no ser que exista
concentraciones de masas ubicadas en ciertas zonas de la losa.

LOSA DEL
2do. NIVEL

CM2
/k /"r.

F2=a2M2  4r5 - a24m

LOSA DEL
1er. NIVEL

7 ’6
dFt1 =aldm

Fl=alt M

7
R
T > gm0

X

S

Fig. 6.9. Traslacion en la Direccion Y-Y de un Edificio Aporticado Sujeto a un Sismo.
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Para los edificios convencionales, las fuerzas de inercia (F) son proporcionadas por el
Reglamento, como si fuesen fuerzas estdticas actuando en cada direccién independien-
temente. Pero, estas fuerzas actian sobre todo el edificio, por lo que viene el problema
de discretizarlas en cada pértico; esto es, saber cuanta fuerza absorbe cada eje.

La hipétesis fundamental para resolver el problema mencionado en el parrafo anterior,
consiste en aceptar gue la losa del techo se comporta como un “Diafragma Rigido”, lo
que resulta valido sélo cuando la losa es maciza o aligerada. En cambio, cuando el techo
es metalico o de madera, se supone que cada pértico se comporta independientemente,
y las fuerzas laterales se calculan considerando las masas existentes en el area de
influencia del pértico en analisis.

Matricialmente, la discretizacion de las fuerzas simicas traslacionales se efectia en base
a conocer la matriz de rigidez lateral de cada pértico “i” : [ Ri ]. Por ejemplo, para el
edificio mostrado en la Fig. 6.9, llamando { Fi } al vector de fuerzas absorbido por el
pértico “i” y { d } al vector de desplazamientos laterales absolutos (totales del nivel), se
tendrd para la direccién Y-Y lo siguiente:

Porequilibrio: {F} = {F,} + {F,_}

Al ser: {Fi} = [Ril{d}

Setendrd:  {F} = [R,1{d} +[R,1{d} =[IR,1+[R,11{d}=[R1{d}
Donde: [R] = [R,] + [R,] = matriz de rigidez lateral del edificio segin Y-Y

Con lo cuat: {d}=1I[R]" {F}

Luego: {F,}=I[R,1{d} vy {Fg}=I[Rgl{d}

El proceso descrito es empleado por el programa “EDIFICIO”, cuando se utiliza la opcién
de analizar traslacionalmente al edificio (con un grado de libertad en cada diafragma).

Para el Anélisis Manual, se supone que las rigideces laterales de entrepiso (K) han sido
calculadas previamente (por ejemplo, aplicando el método de Muto), y se trabaja con los
desplazamientos relativos de entrepiso (8), colocando a los pérticos orientados en la
direccién en anélisis

uno a continuacién del F2 82
otro, sin importar el or- o rigida TT
den en que estén dis- |
puestos. Estos pérticos | /
se conectan a travésde " - 2
bielas rigidas para ga- /
rantizar que todos ellos /
se desplazen lateral-

mente la misma canti- SO s ~\L~ DN NN
dad en cada nivel. Por ' Fig. 6.10 el
ejemplo, para el edificio

mostrado en la Fig. 6.9, se tendra en la direccién Y-Y el modelo indicado en la Fig. 6.10.

- DA
7/l
V'l
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Las columnas que conforman al
i Arti 4 F2 F

eptreplso de cada pértico e_stan F2 ¢ S 2 j)52 .
dispuestas en paralelo, al igual
que ambos pdérticos, ya que sus K2A K2B K2 = K2A + K2B |
desplazamientos relativos son L

i iste- F! F1 = o1
los mismos, por lo que el siste- " | ! Q2=F2 ‘F’M*
ma se reduce al esquema mos- |,

. [
trado en la Fig. §.10A. De gsta K1A K1B K1 =K1A+K1Bi ”
manera, es posible determinar L
los desplazamientos de entrepi- o &L n (m =F1+F2 /

N N N\ AN\
so (&) y el cortante ( Q) que ejeA ejeB Fig. 6.10A N
absorbe cada pértico como se
indica a continuacién:
82 = Q2/K2 61 =Q1/K1
Eje A: Q2A = K2A 82 Q1A = K1A 81
EjeB: Q2B = K2B 82 Q1B = K1B 81 F2A = Q2A 52
> ¢y
P
| /
Finalmente, las fuerzas laterales (F) actuantes ! ,’
en los niveles de cada pértico pueden ser calcu- £a - Q1A - Q2A 81 /
ladas, tal como se muestraenlaFig. 6.11, y los —> o
esfuerzos en las barras se determinan aplicando /
los métodos de Muto o Cross. /
ANNN ANGN X L\
Fig. 6.11. Fuerzas en el gje A.

6.5. Interaccién Portico-Placa

En el Analisis Sismico Traslacional Manual, las dificultades se presentan cuando existen
placas (Fig. 6.12) cuyas rigideces de entrepiso (Kwi) dependen de la distribucién que
adoptan las fuerzas laterales, cosa que no ocurre cuando se trabaja matricialmente, en

vista que la matriz de flexibilidad lateral de la
placa se calcula aplicando cargas unitarias
en cada nivel (distribucién tnica de fuerzas
para cada estado de carga). En cambio, como
va se ha mencionado, larigidez lateral de una
columna resulta ser practicamente indepen-
diente de la distribucién que adoptan las car-
gas laterales.

Por lo que mientras no se conozca la rigidez
lateral de la placa (Kwi), no se podra deter-
minar la fuerza cortante que ella absorbe y
viceversa, mientras no se conozca la fuerza

L?' 11©
Fi placa

L } ] (B)

L] L1®

Fig. 6.12. Planta de un Edificio con Placa
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cortante que absorbe la placa, no se podra calcular su rigidez lateral, credndose de esta

manera un problema iterativo.

Por ejemplo, para el edificio mostrado en la Fig. 6.12, las rigideces laterales de las colum-
nas correspondientes a los pdrticos A y C, pueden calcularse aplicando el método de
Muto y como estdn dispuestas en paralelo, se suman para condensarlas en un sélo eje de
columnas, obteniéndose los valores Kci. Pero, la rigidez lateral de la placa del eje B (Kwi)
es aun desconocida y en un primer paso del proceso iterativo Kwi debe ser calculada
analizando la placa como si fuese una barra en voladizo (deformable por corte y flexién),
sujeta a una distribucién de cargas estimada.

F3

F2

Kw3 | Kc3 ty

-y e - e P S, o

KX

éje B eje A

sz‘ Ke2 ¥

= —C) ->>V61

J Kwt | Kct

/
= LS SL

(B) (Ay0)

Fig. 6.13. Modelo para el Andlisis Manual Traslacional del Edificio de la Fig. 6. 12.

Si se supusiera que la placa trabaja aisladamente (Fig. 6.14), se tendria una deformada
como la correspondiente a una viga en voladizo, donde en los pisos inferiores predomina
la deformacion por corte (pequefia), mientras que en los pisos superiores prevalece la
deformacién por flexién (elevada).

e
Kw3
o /deformada
Kw2 tipo "viga
en voladizo"
Kwi1 /
AN
ejeB
aislado

. e
| i AyCt,
Kc3 / ‘ /,.4';/8
/
/deformada o Real
Kc2 / tipo "viga ///
de corte" /i !
. / L/i/
/ f
Ketl | / ‘%
& &

Superposicién de
deformadas y
fuerzas de interaccion

ejesAyC
aislados

Fig. 6.74. Ejes Aislados.
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En cambio, si el conjunto de columnas (ejes A y C) trabajase aisladamente, existiria poco
desplazamiento relativo en los pisos superiores, mientras que estos desplazamientos
serian altos en los pisos inferiores (Fig. 6.14); a este tipo de estructura se le denomina
“Viga de Corte”, debido a que su deformada depende fundamentalmente de la magnitud de
la fuerza cortante. Esto se produce porque los valores de las rigideces laterales Kci no
varian mucho entre los pisos consecutivos (Kc1=Kc2=Kc3=K), con lo cual se tendria:
Vi=K 6i; porlo que cuanto mayor sea V, se tendrd mayord.

Pero, como debe existir compatibilidad de desplazamientos laterales entre la placa y el
conjunto de columnas, ocurrird que en los pisos superiores la placa no se deformara
tanto y el desplazamiento del conjunto de columnas serd mayor, lo que dard lugar a la
generacion de fuerzas de interaccién (iguales pero de sentido contrario) negativas en la
placa (tratan de descargarla) y positivas en el conjunto de columnas (tratan de recargar-
las); mientras que en los pisos inferiores ocurre todo lo contrario (Fig. 6.14).

El problema descrito se

acentua conforme el edificio =
. S

es mas elevado, lo que pue- <

de dar lugar a distribuciones 7

de fuerzas laterales fuera
de lo comun (Fig 6.15), pero
todo esto se debe, como ya
se explicado, a la interaccién
portico-placa. Por otro lado,
podria pensarse que la pla-
ca es ineficiente en los pi-
sos superiores y hasta po-
dria tentarnos discontinuar-
la verticalmente, transfor-
mandola en columnas, pero
esta solucién es inadecua-
da, porque se produciria concentracidon de esfuerzos en la zona de contacto columna-
placa, por el cambio brusco de rigideces entre los pisos consecutivos; lo mas adecuado
es no perder la continuidad vertical de la placa, es mads, las fuerzas negativas que se
desarrollan en su parte superior, contrarrestarian el gran momento basal que usualmente
tienen las placas.

Columnas Solucién

Fig. 6.15 inadecuada

Distribucion de Fuerzas Contemplando
la Interaccidén Placa-Portico

En el proceso de Calculo Manual (empleado en la década de los 60), contemplando la
interaccién pértico-placa, habria que seguir el siguiente proceso iterativo:

1.- Darse una distribucién de fuerzas laterales sobre la placa, contemplando la interaccion
portico-placa.

2.- Resolver la placa como si fuese una viga en voladizo (isostéatica) deformable por
flexién y corte, luego hallar su rigidez lateral Kwi = Qwi /di.

3.- Calcular el cortante que absorbe la placa: Qwi = Qi Kwi / (Kwi + Kci), lo que dara
lugar a otra distribucién de fuerzas laterales sobre la placa. En este paso se esté
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compatibilizando los desplazamientos laterales entre la placa y el conjunto de co-
lumnas al asumirlas como elementos en paralelo.

4.- Regresar al paso 2, y asi sucesivamente hasta que los valores de Kwi converjan.

Cabe mencionar que sila placa no fue- H—] 17 ©
se una barra en voladizo (isostatica),

sino mas bien formase parte de un Fi Srtico mixto
Pértico Mixto (Fig. 6.16), el paso 2 del — -—-__p_-__}__o__q] ®)
proceso iterativo se complica tremen- ] Pl

damente, a pesar que el modelo se sim-
plifique al maximo estimando la posi-

cién del punto de inflexion de las vigas ] 1T1n
que concurren a la placa y condensan-
do la rigidez lateral de las 5 columnas Fig. 6.16. Planta de un Edificio con Pértico Mixto

en un solo eje, tal como se muestra en
la Fig. 6.17, donde se observa que la placa es un elemento hiperestatico por las vigas
coplanares.

BB 83
T o
Kc3 | I,
i
' { 2J
o/
Kec2 l ‘/
by 8l
Ke1 1/
N

Fig. 6.17. Simplificacion Maxima Para el Andalisis Traslacional del Edificio de la Fig. 6. 16.

Para estos casos, si se pretende realizar un Analisis Manual, se recomienda aplicar el
método de Ozawa, expuesto en el acapite 6.6.
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6.6. Método de Ozawa

El método de Ozawa es un proceso manual de calculo que se utiliza para solucionar, en
forma aproximada, porticos mixtos sujetos a carga lateral. Bajo este procedimiento se
resuelve el problema de interaccién pértico-placa sin recurrirse a procesos iterativos;
también, puede ser empleado en el analisis sismico traslacional de edificios de mediana
altura (menos de 10 pisos) compuestos por una séla placa y columnas, o varias placas de
igual geometria, pero, cuando el edificio contiene placas de diferentes caracteristicas,
serd necesario emplear una técnica adicional que se explicara en el acépite 6.6.2.

El método contempla las deformaciones por flexién y por corte en la placa, pero no la
deformacidn axial, por lo que los resultados son bastantes precisos cuando se aplica en
estructuras de mediana altura. Por otro lado, se trabaja con rigideces relativas
estandarizadas al material de la placa {mddulo de elasticidad = E), por lo que si se tuvie-
se, por ejemplo, vigas y columnas de concreto armado (Ec) con un muro de albafiileria
(Ea), serd necesario aplicar el criterio de la seccidn transformada, multiplicando el espe-
sor real de las vigas y columnas por la relacién Ec/Ea, desde el inicio del problema.

En este libro sdlo se explicara la manera como se aplica el método, asi como las hip6tesis
generales que permitieron la deduccién de las férmulas respectivas.

6.6.1. Nomenclatura y Formulas que Emplea el Método
En la Fig. 6.18, se ilustra la nomenclatura utilizada en el Método de Ozawa, ésta es:

n = numero asignado a un nivel o a un entrepiso
(las variables relativas al entrepiso siguen

. ; 2 62 F—}’ A
la numeracidn del entrepiso).
. . - . 2 h2
0 = angulo de rotacion por flexion en el eje de la
placa (radianes), positivo cuando esta diri- 1 o1 P____y e
gido en el sentido horario. gje |
dela ” 1 h1
¢ = 2 EKob (giro proporcional al real). placa
n=0 6o —
Ko = rigidez estandar, usualmente 0.001 m?3.

Don = 12 EKo/hn? = rigidez lateral es-
tandar de la placa en el piso “n”

kw = lw/(h Ko) = coeficiente de rigidez
a flexién de la placa en el piso “n”. ,
sismo
Dc = rigidez lateral relativa de una columna. Fi

¥Dc = suma de las rigideces laterales de las co-
lumnas que conforman al entrepiso en la di-
reccién en analisis {Dc1 + ... + Dc7).
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Aw, lw, f = area axial, momento de inercia y factor de forma de la seccidn de la placa.

Q = cortante total del entrepiso “n” (valor conocido}) = X Fi

Qw = cortante que absorbe la placa (valor desconocido) en el entrepiso “n”.

Qc = cortante que absorbe el grupo de columnas en el entrepiso “n” = Q- Qw
Vc = cortante que absorbe una columna: Ve = Dc Qc /XDc

1.- CONSTANTES DE ENTREPISO

Para la deduccién de las siguientes expresiones, se ha considerado que existe compatibi-
lidad de desplazamineto horizontal entre la placa y el conjunto de columnas (hipétesis de
diafragma rigido).

Decn 12EKof 2 Dcn Dcn
Xn =1+ + n =
kwn G Awn hn Xn
Bn = kwn-3Zn An = kwn + 3Zn Cn = Qm
Xn

Las constantes Xn, Zn, Bn y An son adimensionales, mientras que Cn tiene unidades
(ton-m); ellas se tabulan ordenadamente por cada entrepiso “n” de la siguiente manera:

Piso kw 2 Dc Xn Zn Bn An Qn Cn

Nota: sise estuviese analizando una placa aislada, sin columnas, entonces: Dc = 0,
Xn =1 2Zn=0 Bn=An = kwn.

2.- COEFICIENTE DE RIGIDEZ A FLEXION DE LA VIGA DE BORDE (kv)

Este coeficiente (adimensional) se obtiene como la rigidez al giro absoluta ( K ) de la viga
que liega al plano de la placa dividida entre la constante 6 E Ko; en cambio, en elmétodo
de Muto se usa la constante 4 E Ko.

_K
6 E Ko

En el calculo de K existen varios casos, los cuales se muestran a continuacion.

E = mddulo de elasticidad de la placa. kv =
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Col.

placa

K=4,E,'[1 +3 (a/b) + 3 (a/b) 2]

placa
, K1 - K2
viga 1 1 viga 2

K =K1+ K2

Cuando la base de la placa (nivel n = Q) rota,
debe calcularse la rigidez absoluta del resor-
te helicoidal {(K) y dividirla entre 6 E Ko. Aca
también se presentan varios casos, los que
se muestran a continuacién.

(n

placa

zapata | rigida

ATEEIE NS
suelo flexible, coef. subrasante = ks

K = ks Iz
Iz = momento de inercia de la zapata

placa
sétano | |
E,ILAf
6EIf
9TGAn |
NI
_2El (2+9)
h (1+2q)

K

n=0) —

=
1]

" 6EKo

Tplaca

zapata| rigida

pilotes
de punta
E, A

—

Kvet o

K = Kvel + Kve2 + Kr

Kvc = rigidez al giro de la
viga de cimentacién
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3.- CONSTANTES POR CADA NIVEL QUE ROTE

En cada nivel del eje de la placa, donde el giro 6n sea un grado de libertad, debera
calcularse las siguientes constantes imponiendo condiciones de borde:

an = An + A ,, + 6 kvn bn = Bn dn = Cn + C_,,

Por ejemplo, si se estd en el ditimo nivel, los términos A__, y C__ . son nulos.

4.- ECUACION DE LOS 3 GIROS (ECUACION DE OZAWA)

Esta ecuacion proviene de efectuar el equilibrio de momentos en cada nudo “n” de la
placa y se plantea sélo en los niveles que roten:

- bn+1 ¢n + 1 + an ¢n - bn 4>n -1 = dn

El planteo de esta ecuacién conduce a una formulacién matricial, donde como regla préac-
tica se llena primeramente por cada fila “n” los términos an, -bn y dn; finalmente, a
sabiendas que la matriz correspondiente al primer miembro de la ecuacién de Ozawa es
simétrica y bandeada en forma tridiagonal, se completa esta matriz llenando los términos
que aparecen debajo de la diagonal.

e N AN
3 a3 -b3 3 d3 3 pum- -
|
2 -b3 a2 -b2 2 d2 2 {_
1 b2 at -b1 1 d1 N
Y b1 a0 $0 do ¢o Akvo=0
L N =

5.- SOLUCION DE LA ECUACION DE LOS 3 GIROS

Puede aplicarse cualquier - h 5 44
método para solucionar las a3 -b3 ¢

aci S ior; !
e_cu iones del paso ant.enor, X X o2 \ | vector
sin embargo, se recomienda -l N
eliminar los términos que apa- X X o1 dn g
recen debajo de la diagonal,
para finalmente, por un pro- X $0 ; modificado
ceso de sustitucion inversa, L

calcular ¢n
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6.- CALCULO DE LA FUERZA CORTANTE QUE ABSORBE LA PLACA (Qw), EL CONJUNTO
DE COLUMNAS (Qc) Y CADA COLUMNA (Vc)

Qwn =[Cn - 3Zn(p,, + ¢ ) 1/hn Qcn = Qn-Qwn

Vc = DcQen/ZDc

7.- CALCULO DEL DESPLAZAMIENTO RELATIVO DEL ENTREPISO (n) Y DE LA RIGIDEZ
LATERAL ABSOLUTA DE LA PLACA (Kwn)

Puede aplicarse cualquiera de las dos ecuaciones mostradas, ya que existe compatibili-
dad de desplazamientos entre la placa y el grupo de columnas.

] 5 - 1 3 N Qwn hn f hn Qwn
() "~ hn Don [3 (@it @) + kwn 1+ G Awn
(2) 5 - o

" Don X Dcn

Luego: Kwn = Qwn/dén

8.- CALCULO DE MOMENTOS EN EL EJE DE LA PLACA, COLUMNAS Y VIGAS

Conocido Vc en cada columna, se aplica el método de Muto para obtener los momentos
en las vigas y columnas. El momento flector en el extremo de la viga que concurre al eje
de la placa se calcula con la expresién: Mvn = 3 kvn ¢n (positivo en el sentido
horario); de
existir va-

\\ 7
rias vigas u - ' |~
i
otros ele- % Qun+1 Mvn=3kvn ¢n p
mentos que L Mvn , Man/
concurrenal  Fwn ) (emem- Y02 EWn = Qwn - Qw1 o
n Ud o “ n " , v

porcion a la
rigidez al /
giro de cada | placa en voladizo Fig. 6.19 ya

ANNN

< Qwn
Mvn se re- * /
parte en pro- ,_3 C_ S S
< / DMF
en
placa

uno de ellos. .
Mvn actia sobre la placa en sentido contrario, y ésta se resuelve como si fuese una
barra en voladizo, isostatica (Fig. 6.19), sujeta a momentos (Mvn) y a fuerzas laterales
cuyas magnitudes son: Fwn = Qwn - Qwn+1.
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6.6.2. Caso en que Existen Placas de Diferentes Caracteristicas

En este caso, se trata de evaluar los desplazamientos laterales del edificio aplicando el
método de Ozawa, para lo cual se agrupa (o condensa) al conjunto de placas en un sélo
eje vertical equivalente y al grupo de columnas en otro eje. El método se aplica empleando
los siguientes parametros (ver la Fig. 6.20):

Eje de placa kw = S kwi = kw1 + kw2 + kw3
equivalente: Aw = I Awi = Aw1l + Aw2 + Aw3
kv = Zkvi...(*)
f = valor promedio de los factores de forma de las seccio-
nes transversales de las distintas placas.
(*) En Zkvi intervienen sdlo las vigas que concurren al plano de las diversas placas.

Por efemplo, en la Fig. 6.20, para la direccion X-X: Zkvi = kvl + kv2 + kv3 + kv4

Eje de columna
equivalente: ZDci = Dc1 + Dc2 + Dc3 + Dc4 + Dcb + Dcé

Una vez calculado los desplazamientos laterales de entrepiso () mediante Ozawa, se
trabaja con cada placa individualmente, estimando la posicion del punto de inflexién (Pl)
de sus vigas coplanares, luego se evaltan los momentos de empotramiento en cada
entrepiso inducidos por d y se resuelve el problema por Cross, considerando que sélo los
giros por flexién son los grados de libertad. Cabe remarcar que debe contemplarse las
deformaciones por corte en la placa al calcular los momentos de empotramiento, las
rigideces al giro y los factores de transporte.

\\:,, — - — Ai\ ‘ ? /7
oy
82
—— - N A | ?>/
sismo X-X M - “ | /
e kva 81’
T < LD .
! RSN "N i
; /
® = Pl estimado i //

N
PLACA # 2 (elevacion)

Fig. 6.20. Caso en que Existen Placas de Diferentes Caracteristicas.
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6.6.3. Ejemplo de Aplicacién
Resolver el pértico mixto mostrado en la Fig. 6.21. Suponer:

E = 2’000,000 ton/m?

E/G=23 30ton —> T
Ko = 0.001 m® 30
20 ton ) (0.3x0.6 m) %
Do = 12x2x10%x0.001 /32 = 2667 ton/m st.o
6 EKo = 12000 ton-m 1oten” T
045x045 o |30
Vigas: 0.30x 0.60 m A‘V
lv=0.3x0.6°/12 = 0.0054 m* RS som
K=4EIv[1 + 3(a/b) + 3(a/b)2]1/b A PR e e ARt
K = 23873 ton-m n
kvn = 23873 /12000 = 1.99 30ton = I
3.0
Columnas: 0.45 x0.45m .
kc = 0.45 x 0.45? / (12x3x0.001) = 1.14 on
MODELO 3.0
Placa: 0.15x3.00m 10 ton —> e
kw = 0.15x 33/{12x3x0.001) = 112.56
Awn = 0.15x3 = 0.45m? (a=15-0.6/4=135m) 3.0
© o
R Fig 6.21. 4a=138 b=41Sm_ .,
kvn = 1,99
T——"Jkc=1.14
k=2x1.99/(2x1.14) = 1.75
yo=044 =y a=175/(2+1.75) = 0.47 Nota: realmente, Dc debid calcularse utili-
Dc =047 x1.14 = 0.53 zando la rigidez a flexion de la viga que
kvn = 1.99 > Dc= 0.53 concurre a lfa columna (kv = Iv /b Ko); sin
+ : embargo, ha podido observarse que la rigi-
dez lateral de una columna vecina a /a placa
yo =049 =y Dc = 0.53 se incrementa, esto se debe a que el punto

de inflexion en la viga se corre hacia el nudo
z De=053 menos rigido (hacia el lado de la columna).
+—M— K De este modo, siendo Ozawa un método
c=114 aproximado, se recomienda (sdlo para las
k=199/1.14=1.75 .
columnas que estén a un costado de la pla-
a=(0.5+1.75)/(2+1.75) = 0.6 caj trabajar con “kvn” valor que siempre
Dc=06x1.14=068 resulta mayor que “kv”. Por otro lado, como
Z Dc=0.68 existe una sdla columna en cada entrepiso,
K&K se tiene: 2Dc = Dc

yo=061=y
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CALCULO DE LOS COEFICIENTES DE ENTREPISO

Xn= 1 +XZDcn/kwn + 12EKofXZDcn /(G Awnhn) =
1 +ZDen/112.5 + 12x2.3x0.001x1.2xEZDcn /(0.45x3) = 1 + 0.033=Dcn

Zn =3XDc/ Xn Bn = kwn-32Zn An = kwn + 32Zn Cn =Qnhn/Xn

n kwn Dcn Xn Zn Bn An Qn (ton) Cn (t-m)
3 112.5 0.53 1.018 0.52 110.9 114.1 30 88.4
2 112.5 0.53 1.018 0.52 110.9 114.1 50 147.3
1 1125 0.68 1.023 0.66 110.5 114.5 60 176.0

CALCULO DE LOS COEFICIENTES DE NIVEL (en cada nivel que rote)

an = An + An+1 + 6kvn bn = Bn dn=Cn + Cn+1
n 6 kvn an bn dn (t-m) NOTA: A4=0
3 11.94 126.0 110.9 88.4 C4=0
2 11.94 240.1 1109 235.7
1 11.94 240.5 110.5 323.3

ECUACION DE LOS 3 GIROS (planteada en cada nivel que rote):

-b ,,¢,.,, + an¢n -bn ¢ _, = dn
1260  -1109 U 3 L 884 | = fia3modiicada
-110.9 2401 -1109 | | $2 > =< 2357 > x126/1109 + fila 3 modif. = fila 2 modif.
i -110.9 240.5 Jl L ¢1|] 3233 | x161.9/1109 +fila 2 modt. = fila 1 mod.
FILAS MODIFICADAS
1260 -1109 ‘ I|<4>3L 884 Jqﬁ1 } 5.151%1 ton-m
! 1619  -126.0 U‘ $2 l =9 3562 > —=1> \ $2 IL = 82 5.063{>
251 || ¢ s el | 3679
CALCULO DE Qw, Qc. Ve, Mv, 8

On = ¢n/ 2 EKo..{rad) Mvn = 3¢nkvn...(ton-m) Qwn = [Cn-3Zn (¢n-1 +¢n)]/hn
Qcn = Qn-Qwn...(ton) Vcn = QecnDen/ZDen dn = Qen/ (Don X Dcn)

también: dn = [ 3 (¢n-1 + ¢n) + Qwn hn/kwn]/(hn Don) + fhn Qwn /(G Awn)
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n on
3 5.158
2 5.063
1 3.679
n on
(m)
3 0.0041
2 0.0038
1 0.0021

3(¢n-1 + ¢n)
30.66
26.23
11.04

dtotal
(m)
0.0100
0.0059
0.0021

Zn
0.52
0.52 1
0.66 1

dtotal
“EDIFICIO”
0.00981
0.00580
0.00205

Cn

88.4
47.3
76.0

Kwn = Qwn/én

Qwn Qen Mvn
24.15 5.85 30.8
4455 5.45 30.2
56.23 3.77 22.0

Nota:
¢0=0

Obsérvese como decrece

(ton/m) la rigidez lateral de la
5890 placa (Kwn) conforme se
11724 sube de nivel.

26776

En la tabla anterior se han agregado los desplazamientos totales obtenidos mediante el
programa matricial EDIFICIO (incluyendo los efectos de las deformaciones axiales de las
columnas y placas); puede notarse que los desplazamientos calculados mediante el mé-
todo de Ozawa apenas difieren en 2% con respecto a los obtenidos por computadora.

CALCULO DE LOS MOMENTOS FLECTORES

24.15

20.40

11.68

Ejede |

voladizo I
(isostatico) |
Y A

Placaen (3.0

30.8

30.8 7.39ton _—"]9.83
.
20.83 /
Qw = 24.15 ton 72>1g'85
O 82— /ls3
——18.86 77
30.2 Y545
Qw=4455 74124
N/ |44
- = 8.0
22 1356 SVF ¥az7
Qw = 56.23 ton (ton-m) /
/69|
b=415m  °

J

Para ilustrar cémo se resuelve una de las placas cuando existen otras con distintas
caracteristicas (acapite 6.6.2), se aplicara Cross en el eje de la placa del ejemplo ante-
rior, estimando la ubicacién del punto de inflexién de la viga de borde al 40 % de “b” {Fig.
6.22), medido desde el eje de la columna. Para el calculo de los momentos de
empotramiento, se utilizaran los desplazamientos (dn) determinados mediante Ozawa.

Vigas: Kv =3Elv{l + a/
a=1.35m,b=2.49m— Kv = 30946 ton-m

b)*/b

Placas: g = 1.38(d/h)2 = 1.38(3/3)2 = 1.38
fij="fli=(1-g9/(2+g)=-0.112
Kij=Kji=Kp =2EIp{2 +g)/[h(1 + 2g)] = 404521 ton-m
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Momentos de empotramiento en las

placas: J135 , 08a15=249m 0.0041 m
Lo . . & 1 Ty
uij = uji = -6 Elpdij/[h2 (1 + 2g)] M e L
uij = uji = - 1196803ij ... (ton-m) - p
@ (0.3x0.6 m) }L 0,0038. ;
Donde: 801 = 0.0021m v=00054ma & [ o
812 = 0.0038 m h=som | |
823 = 0.0041 m o T 7
—-—ﬁ E ”?/0.0021 m
™ Placa (0.15x3.0m) = /
Ip = 0.3375 m4 L:]Q,J /
d (,0) E = 2000000 t/m? 7{ ) | Z\ Fig. 6.22.
Aplicando Cross:
0) 1 ) 3)
K Kv K
«  fij=-0112 X fi=-o112 N fj=-0112 %
t\\ Kp ey Kp Pal Kp 4N
aj 0 0.482 | 0.482 0.482 | 0.482 0.929
uij -251 251 | -456 -455 | -491  -491 |
D 0 340 | 340 456 | 456 456
T -38.1 0! -51 -38.1| -51 -51
D 0 246 246 429 | 42,9 47.4
T 27 0| 48 27| 53 -4.8
D 0 23] 23 38| 38 44
Mij Cross | -291.8 115.9 | -143.9 6.9 | -44.6 -39
Ozawa | -292 123.1 | -145.1 11.4 | -41.6 -30.8
EDIFICIO | -288 1185 1 -142 8.4 | -40.4 27.4

Adicionalmente a los momentos flectores obtenidos mediante Cross, en la tabla anterior
aparecen los resultados provenientes de resolver al pértico mixto completo (sin cortar a
la viga de borde en su punto de inflexién, Fig 6.21) aplicando el método de Ozawa vy el
programa matricial “EDIFICIO” {(que contempla las deformaciones por flexién, corte y
axial), puede observarse que no existe mayores diferencias entre los momentos flectores

en el eje de la placa, con exepcion de M,,, debido a la condicion de borde.
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6.6.4. Problemas Propuestos

1.- Lafigura muestra a un muro de Albaiileria Armada (en voladizo) que apoya sobre un
muro de sétano de Concreto Armado. Aplicando el método de Ozawa, calcule la
rigidez lateral del muro de albaiileria.

Suponer: —> L N
10 ton 7 10 tona
Ko = 0.001 m?
, 30m ‘
Espesor de los 2 muros = 0.15 m |
[ -
Concreto armado: ¥ on=0 —- — ‘
Ec = 2'000,000 ton/m? £
Ec/Gc = 2.3 i
concreto | sétano {3.0m Modelo
Albaiiileria Armada:
R
Ea = 500,000 ton/m? L K—fﬁ%’?
— i - = on/m
Ea/Ga = 2.5 Attt

*,, _._.20m 77%

2.- Enlafigura se muestra la planta tipica de un edificio aporticado de concreto armado,
de 3 pisos, con la excepcidn de los ejes 1 y 4 que contienen muros de albanileria
confinada. Aplicando el método de Ozawa, se hara el andlisis sismico traslacional
en la direccién Y-Y. Se dibujara el DMF correspondiente al eje 1.

Datos:

Concreto Armado: Ec = 2'000,000 ton/m?

Albaiiileria: Ea = 500,000 ton/m? Ea/Ga = 2.5
Ko = 0.001 m?

Columnas: 0.40x0.40m

Vigas: 0.30x0.40m

Espesor de muros: 0.15m

Altura de entrepiso: 3.0m

Fuerzas de inercia segun Y-Y: F3 = 10 ton
F2 = 7.5 ton
F1 = 5.0 ton

Sugerencia: Por simetria en la direccion Y-Y, puede trabajarse con medio edificio {efes 1y 2)
empleando fa mitad de las cargas laterales. Adicionalmente, se suglere transformar
la seccidn transversal de las vigas y columnas (barras que se deforman por flexion)
en secciones equivalentes de albanileria.
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@

40m

7 5

’ ]

? muro / 4.0

o muro [ om

confmado confinado ;

/ 7

g i ¢ - X

5 e ‘ #{a) —=>
40m ~40m

3.- Dibuje la envolvente de momento flector para la zona flexible de la viga correspon-
diente al pdrtico mixto mostrado. El andlisis por carga vertical se hard aplicando el
método de Cross, asumiendo que la placa es indeformable. El analisis sismico se
realizard mediante el método de Ozawa. Suponer:

Ko = 1000 cm® . O T

E = 2°000,000 ton/m? 10ton
E/G =23 a0
Viga: 30 x 60 cm )
Columna: 30 x 60 cm

R

Placa: 12 x 200 cm

w = 4ton/m
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6.7. Correccién por Torsién en un Entrepiso de un Edificio

Cuando los elementos estructurales de un edificio no estan dispuestos simétricamente
en planta, o cuando los centros de masas (CM) de los distintos niveles no estan conteni-
dos en el mismo eje vertical (Fig. 6.23), existira rotacién de la losa del techo, torsionandose
el edificio cuando actue un sismo.

Es mas, en la Norma Sismo-resistente E-030 se L
especifica que incluso en edificios simétricos cabe CM2
la posibilidad de que se presente torsidén de carac-
ter accidental, porque los defectos constructivos oficina
{cangrejeras, por ejemplo) y las variaciones en la P T
)
|

posicién de la sobrecarga, pueden causar una mo- v: v
dificacién de la rigidez lateral teérica o un corri- CM1

miento del centro de masas, respectivamente. Es-
tos problemas se contemplan utilizando una excen-
tricidad accidental Ea = 0.1 B, donde “B” es la
dimensién de la planta medida en la direccién trans- Fig. 6.23
versal a la que estd en analisis. =T T

AN\

Manualmente, la correccidn por torsién se realiza analizando cada entrepiso y cada direc-
cion en forma independiente, como si el 100% del sismo actuase en la direccion X-X y
0% en Y-Y y viceversa. Segun la Norma E-030, los cortantes que se obtengan por torsion
(q) en cada eje del edificio deberdn sumarse con los cortantes producidos por la trasla-
cién, nunca deberan restarse; asimismo, deberéa efectuarse el “control de giros en plan-
ta”, de manera que el desplazamiento relativo maximo entre dos pisos consecutivos
(medido en cualquier punto de la planta) producidos por torsién no exceda al obtenido por
traslacién en mas del 75%, esto puede interpretarse como que los cortantes inducidos
por la torsién deben ser como maximo el 75% de los producidos por traslacién.

6.7.1. Centro de Rigidez Lateral (CR)

El centro de rigidez lateral {CR}, o centro de giro, se define como aquel punto del entrepiso
sujeto sélo a trasfacion, alrededor del cual rotan y se trasladan el resto de puntos. Este
punto corresponde al centro estatico de las rigideces laterales de los diversos ejes es-
tructurales que componen al entrepiso en estudio.

En realidad, no debe trabajarse directamente con las rigideces debido a que éstas son
cantidades escalares, por lo que para calcular CR (Fig. 6.24), debe imprimirse un despla-
zamiento unitario al entrepiso en cada direccién {independientemente), generandose una
fuerza cortante en cada pdrtico “i” (orientado en la direccién en andlisis) igual a la mag-
nitud de su rigidez lateral (Ki). Luego, igualando el momento de la fuerza cortante resul-
tante respecto al origen del sistema de referencia (O) a la suma de los momentos causa-
dos por sus componentes, se determina la posiciéon de CR (XCR, YCR).

De las expresiones que se obtienen para hallar “CR” (Fig. 6.24), puede observarse que el
centro de rigidez lateral trata de correrse hacia la zona mas rigida del edificio.
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Y Y
e [ S Teen
eje de rigidez Kxi ; { wyi=kyi |
Yi - G-~ AT > | n
Vxi = Kxi ; | i
;9 5 1 i f = Kyi u Kyi
YCR X = T Kxi : | X cR 5
l ; A 5 - 7% ]
—e l 7,,1>,,7 _L9= ,,Jr, S
ol g
XCR Xi
vep. Zrdvi wop. ZKixi
X Kxi Fig. 6.24 = Kyi

6.7.2. Centro de Carga (CQ)

Las fuerzas de inercia (Fi) proporcionadas por la Norma E-030 actian en el centro de
masas de cada nivel (CM), el cual practicamente coincide con el centroide del area en

planta debido a que la masa gobernante (losa,
vigas, acabados, sobrecarga, tabiques, etc.) se
encuentra concentrada en el nivel; sin embar-
go, de existir concentracion de sobrecarga o ta-
biques en ciertas zonas de la planta, debera cal-
cularse la posicién real de CM, para lo cual,
adicionalmente, debera contemplarse la masa
de los elementos estructurales verticales (co-
lumnas, placas, muros portantes de albanileria,
etc.) los que contribuyen en media altura sobre
los niveles adyacentes (Fig. 6.25), en cambio,
los tabigues actian directamente en el nivel
sobre el cual se apoyan.

Como la correccidn por torsion se realiza traba-
jando con los entrepisos, es necesario determi-
nar la posicién (CQ) del cortante de entrepiso
{Q), o centro de carga, de manera que “Q" ge-
nere en un entrepiso determinado el mismo
momento torsor {Mt) que sus componentes (que
son las fuerzas de inercia Fi}, tal como se ilus-
traen la Fig. 6.26.

/\ a = aceleracién traslacionat

T,LWEWWLﬁm,ﬁ_W
|
e |
‘ T F= a\\ dm |
: dFT\a dm X FzaM !
CM i
. - -
dm = diferencial de masa 1
PLANTA
. - F2
e wme ()R
! Thz /2 “;
‘ ‘h2/2 F1
,,,,, ¥ M () >
i |
oo fhi/2 :
1 e |
&  ELEVACION -

Fig. 6.25. Distribucion de Masas.
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Denominado “i" al entrepiso
en analisis, se tiene:

N
2 Fyj Xcmj
. =i
Xcqgi = .
q Qyi
Similarmente:
N
S Fxj Ycmj z
N EY
Yeqi = © 7 A ca1
Qxi 7 S~ C 1
@‘6\ %ﬂ* Qy1 = Fy1 + Fy2 SN
T T an
X

Fig. 6.26. Determinacion del Centro de Carga “CQ"

En las expresiones mostradas en la Fig. 6.26 para hallar “CQ", puede observarse que
cuando “CM” esta contenido en el mismo plano vertical (por ejemplo, paralelo a Y-Z, con
Xem1 = Xem2 = Xcm), entonces, el centro de cargas coincide en todos los pisos con el
centro de masas (Xcq = Xcm); pero, de existir reducciones entre las plantas consecuti-
vas del edificio, CQ no coincidira con CM.

La Torsion se presenta cuando el centro de cargas {CQ) no coincide con el centro de
rigidez lateral (CR), en este caso, la losa del techo rota como un sélido rigido (si es que es
un diafragma rigido) alrededor de CR, generando desplazamientos y, por lo tanto, fuerzas
cortantes “qgi” en todos los ejes que componen al edificio (X, Y).

Cabe remarcar que a pesar de que el analisis sismico se esté efectuando sélo en una de
las direcciones, por torsién trabajan todos los ejes del edificio, a diferencia del anélisis
sismico traslacional que produce cortantes sélo en los ejes orientados en la direccién en
andlisis; esto se puede apreciar en las figuras 6.27 y 6.28, donde los ejes han sido
esquematizados a través de resortes cuyas constantes son iguales a las rigideces late-
rales de los pérticos correspondientes.
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~ N\
2 \ ~ KC - IS - \’
KAS 7 KB K3 KA g KB %KC
X WN T \/\/V\ N
& - K3
\ N\ ~
\ |CR [ !
= - VRN MR
\ % K2
Mt=Qe
\ \ ~ L. . .
SIS N
S N NVIAEN
N K1
TORSION + TRASLACION
(trabajan A, B, C, 1,2y 3) (trabajan A, By C)

Fig. 6.27. Efectos de la Torsion y Traslacion en la Planta de un Edificio.

Analizando un eje cualquiera “i” en el estado torsional (Fig. 6.28) y llamando Ri a la
distancia que existe entre ese eje y CR, se tendra:

Mt =32 qiRi =63KiRi? =06RT

PLANTA
it 7

Luego, el giro relativo nivel a nivel gi=KiRi 6

serd: @ = Mt/ ZKiRi?=Mt/RT CR
Por lo que, el cortante inducido por la
torsidn sera: gi = Ki Ri Mt/ RT

Ri 6 = desp. por
torsion

La rigidez torsional (RT, Fig. 6.28A)
se define como el momento torsor
que produce una rotacién unitaria en
la planta del edificio; I6gicamente, con- Fig. 6.28. Célculo de "qi *
vendra que RT sea maxima a fin de

que disminuyan6y qi.

Eje con rigidez lateral Ki

RT=ML_»kiRiz
0

RT1 > RT2

Fig. 6.28A
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6.7.3. Momento Torsor Reglamentario (Mt)

De acuerdo a la Norma E-030, el momento torsor "‘* L 1
debe contemplar a la excentricidad accidental (Ea).
De esta manera: Mt = Q @’ Ea=0.18
e = excentricidad real

donde: c cQ

X b3
el=|e| +Ea (11 I
e€2=|e|-Ea [2] PLANTA TQ

La primera férmula representa una amplificacién de la excentricidad real (e) y debe utili-
zarse siempre; en cambio, la segunda férmula representa una posible inversién en el
sentido del momento torsor y se le emplea sélo cuando la excentricidad real es pequena
{| e | = Ea). En ambos casos, deberd cumplirse las siguientes especificaciones regia-
mentarias:

1.- En cualquier eje, el cortante por torsién (q) debera ser menor que el 75% del cortan-
te por traslacion; de lo contrario, el edificio estard mal estructurado.

2.- El cortante por torsién {q) deberd sumarse (recarga) con el debido a traslacién,
nunca debera restarse (descarga). Ver la Fig. 6.29.

CASQ 1: AMPLIFICACION DE e CASOQ 2: INVERSION DE Mt
& ¢ despreciable =P q despreciable
‘1
b8t e2

N

Qe | /r Qe2 descarga
xXCQ recarga | XCR XCQ
e Tq qt £

—>
(@]
T
X
T,
|
&
— €€

-—> q despreciable H € q despreciable

-3 Cortante por Torsién (q)

Fig. 6.29. NOTACION
g > Cortante por Traslacion

Generalmente, el cortante que por torsidn se produce en los ejes transversales a la
direccion en analisis, resulta despreciable en comparacion con el obtenido al analizar la
otra direccién. Adicionalmente, si el sismo ocurriese en sentido contrario (-Y, Fig. 6.30),
son los mismos ejes los que se recargan o descargan y tan sélo ocurrira una inversion en
el sentido de los esfuerzos manteniéndose sus magnitudes.
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- —IM2 M1 [ €— M2

—>
PR A E— M1 %
Qe
+Y

s w1 L\ o

e‘
(@]
)
N
X
(@]
[e]
@ <A4
<

PLANTA ¢ DMF EN UN PORTICO

Fig. 6.30. Sismo en la Direccidén -Y.

6.7.4. Ejemplo de Aplicacion

Suponiendo que todos los elementos estructurales verticales estan “biempotrados”, cal-
cular el cortante por traslacién y torsién en cada eje del edificio de cuatro pisos de
concreto armado cuya planta tipica se muestra en la Fig. 6.31. Se analizara sélo el primer
entrepiso.

Se hace notar que este procedimiento (suponiendo barras biempotradas) puede emplear-
se solo con fines de predimensionamiento o de verificacion de la estructuracion por tor-
sioén; pero, para un andlisis definitivo, debe emplearse las rigideces laterales provenien-
tes del analisis traslacional, hecho mediante el método de Muto, Ozawa, Cross, etc.

Se asumira (séio para el ejemplo) que las fuerzas de inercia en X-X y en Y-Y son iguales
(Fxi = Fyi = Fi), por lo cual, el cortante basal serd el mismo en las dos direcciones {Q1x
= Q1ly = Q1 = Z Fi); para situaciones reales, debera calcularse Fxi y Fyi.

Suponer: T Fig. 6.31
s - a4 @)
E = 2°000,000 ton/m? T
4.0
E/G=23 L
= 3 +— @
h = 3 m = altura de entrepiso i @
14.0m
Columnas: 0.45 x0.45m f X
s & o (1) —
Placas: 0.2 x4.0 m WL 40m 7’( ., 40
Placa efectiva: 2.0 x'0.2 m (*) ® ®) (2:) (J))

Fuerzas de Inercia Fi (ton): F4 = 20, F3 =15, F2 =10, F1 =5 - Q1 = 50ton

(*) Cuando el sismo actia en la direccion X-X, existe un ancho tributario de la placa que
trabaja como si fuese una columna adicional en los ejes 1, 2 y 3. En este caso, al
haberse supuesto que todos los elementos verticales estdn biempotrados, se tomard
como ancho tributario la mitad de /a longitud de /la placa (2 m).
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Y Kx (ton/cm)
By A @) 102
4.0
40m
X
o O S (1) 102 >
6{'.*"73 4 0 [
| 40m - e T Kx = 288 tonfcm
40
A (B) ©) (D)
Ky= 90 1630 90 1630 = Ky = 3440 ton/cm
Fig. 6.31A. Andlisis Sismico Aproximado del Primer Piso de un Edificio.
CALCULO DE RIGIDECES LATERALES EN BARRAS BIEMPOTRADAS
K=12EI/[h3(1 + 2g)]; donde: g=6EIf/GAh*=1.38(d/h)?2
g = Oen columnas
Elemento | bxd (m) I= b d?®/12 (m4) | g ‘ K (ton/m) K (ton/cm)
Columna 0.45x0.45 0.00342 0 3000 30
Placa 0.20x4.00 1.066 2.45 160000 1600
Placa efe 2.00x0.20 0.0013 0 1200 12

Luego, se podra determinar la rigidez ateral de cada eje como sigue:

Ejes A y C (compuesto por 3 columnas): KA = KC = 3 x 30 = 90 ton/cm

KD = 30 + 1600 = 1630 ton/cm

Ejes By D (1 columna + 1 placa): KB
Ejes 1 y 3 (3 columnas + 1 placa efectiva): K1 = K3 =3x30 + 12 = 102 ton/cm

2x30 + 2x 12 = 84 ton/cm

Eje 2 (2 columnas + 2 placas efectivas): K2

Estas rigideces se muestran en la planta del edificio (Fig. 6.31A).
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CENTRO DE CARGA (CQ)

Se asumira que el centro de masas (CM, punto donde acttia “Fi”} coincide con el centroide
delaplanta: Xcm = 6m, Ycm = 4 m.

Como no hay variacién en la posicién de CM en los 4 niveles se tendra:

Xcq =ZFyi Xemi/Qy = Xcm = 6 m Ycq =2Fxi Yemi/Qx = Yecm =4 m

CENTRO DE RIGIDEZ LATERAL (CR)
XCR =X Kyi Xi/ZKyi = (1630x4 + 90x8 + 1630x 12)/3440 =7.8m

YCR =Kxi Yi/ZKxi = 4 m ... (por simetria)

ANALISIS EN LA DIRECCION Y-Y

Excentricidad accidental: Ea = 0.1B =0.1x12 =1.2m

Excentricidadreal = e = XCR-Xcq = 7.8-6 = 1.8 m > Ea.... (no hay inversién de Mt).
Excentricidad reglamentaria:e’l =e + Ea=1.8 + 1.2 =3.0m

Momento Torsor: Mt = Qy1e’1

50x 3 = 150 ton-m

Cortante producido por la torsién {doble flecha en la Fig. 6.31A}:
qi = KiRiMt/ZKiRi2 = KiRix 150 /61034 ... (ver el calculo de RT en la Tabla)

Cortante producido por traslacién: Vtras = 50 Kyi /ZKyi = 50 Kyi / 3440

ANALISIS EN LA DIRECCION X-X

Por simetria e = O; sélo existe Ea = 0.1 x8 = 0.8 m; con OQx1 = 50 ton; luego:

e’'l = e + Ea + 0.8m e'2=e-Ea=-0.8m

Mt =50x(+0.8) = +40ton-m qi = = KiRix40/61034 ... (ver RT en Tabla)
Vtras = 50 Kxi /ZKxi = 50 Kxi / 288

Nota: De acuerdo al reglamento, los cortantes de diserio (V) se obtienen como Viras + q
(nunca debe descargarse por torsion el eje). Asimismo, para que un edificio se conside-
re bien estructurado ante los efectos torsionales, debe cumplirse: q < 0.75 Viras,
en este gjemplo el gfe A no cumple con esa condicion (ver Tabla), por lo que serd
conveniente rigidizarlo.
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A continuacién se muestra en forma tabulada los célculos.

TABLA SISMO EN "Y-Y* SISMO EN "X-X"
Ri | Ki | KiRi qi Viras | V qi Viras |V

eje| (m)| (Ycm) |(t-m/cm) (ton) | (ton) | (ton) | (ton) | (ton) | (ton)
A 78] 90 | 702 | 1.72 | 15 | 38.22 |+ 0.46 o

B |38/ 1630| 6194 | 15.22 | 235 | 38.72 |+ 4.06

C |02 9 18 | -005 | 1.5 | 15 |+ 0.01 )

D | 42| 1630 6846 -16.82 | 23.5 | 23.5 |+ 4.48

14 | 102 208 | -1.0 +0.27 | 17.71 | 17.98
2 |0 | 84 0o, 0 +0 14.58 | 14.58
3 |4 | 102 408 | 1.0 | +0.27 | 17.71 | 17.98

% Ki Riz = 61034 ton-m?/cm |..0.0 | 50.0 00 | 500

Ndtese que por equilibrioX qi = O, y que cuando se analiza segun X-X, los cortante producidos
por la torsion en los efes A, B, Cy D (orientados segtn Y-Y) son despreciables con relacion a los
cortantes de disefio (V) obtenidos al analizar la direccion Y-Y y viceversa. Por otro lado, tablas
como ésta deberian hacerse por cada entrepiso, para asi/ obtener las fuerzas laterales finales en
cada pdrtico.

6.7.5. Edificios con Ejes Inclinados en Planta

La férmula deducida anteriormente, Y
para calcular el cortante inducido por
la torsién, se sigue cumpliendo: YCR

gi = Ki Ri Mt / ZKi Ri? Yi

Donde Ki es la rigidez lateral del pér-
tico plano “i” (Fig. 6.32).

uin
1

Tomando un punto de paso del eje ;
(Xi, Yi), puede determinarse la dis- XCR X
tancia (Ri) que existe entre dicho eje
y el centro de rigidez lateral (CR):

X

Fig. 6.32. Ejes Inclinados en Planta.

Ri = | (Xi-XCR) Sen ai - (Yi-YCR) Cos ai |

El problema consiste en determinar las coordenadas de CR, para lo cual se generaran
desplazamientos unitarios en la losa del techo en cada direccion del edificio (X,Y). Recor-
dando que en CR se encuentra concentrada tocda la rigidez lateral del entrepiso y que el
momento de la resultante es igual al momento que generan sus componentes respecto al
origen del sistema de coordenadas (O}, se tendra:
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Y (dy =
Kyyi = Ki Sen? ai
2z Kyyi
v Yy
i KiSenai
YCR
Yi 2 T

XCR =Kyyi - YCR ZKxyi = 3Kyyi Xi - ZKxyi Yi ... [1]

2 Kyxi
Y oy N KiCos a.i
YCR}|— — — —

CR ' 5 Kxxi
vi b >

Kxxi = Ki Cos? ai

XCR Xi X

YCRZ Kxxi - XCRZ Kyxi = X Kxxi Yi-XKyxi Xi...[2]
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De (1] y [2] podré calcularse la ubicacién del centro de rigidez lateral {XCR, YCR). Por otro
lado, cabe indicar lo siguiente:

1.-

Para el andlisis sismico traslacional debe trabajarse con la rigidez lateral
Kxxi = Ki Cos2ai {segin X-X) y Kyyi = Ki Sen?ai (segin Y-Y). Luego, la fuerza
cortante que se obtenga por traslacién debe descomponerse en la direccién del
portico y sumarse {si es que procede) con “qgi”.

2.- Siai = 0° (pdrtico orientado en la direccién X-X), entonces Kxxi = Ki, por lo que el
pértico “i” trabajara al 100% en la direccién X-X, con Kxyi = Kyxi = O.
3.- Siai = 90° (pértico orientado en la direccion Y-Y), entonces Kyyi = Ki, por lo que el
portico “i” trabajara al 100% en la direccién Y-Y, con Kxyi = Kyxi = O.
4.- Las ecuaciones (1) y (2) pueden arreglarse matricialmente, dando lugar a:
Z Kyy - 3 Kxy XCR Z KyyX - Z KxyY

- T Kyx z Kxx YCR 2 KxY - 2 KyxX

Donde:

K Cos?a

Kxx
Kyy = K Sen?a

Kyx = KSena Cosa

Kxy

(X, Y) = punto de paso de! pdrtico correspondiente

6.7.6. Problemas Propuestos

1.- Verifique si la planta del edificio de un piso mostrada esté bien estructurada por

efectos de torsién sismica. En el célculo de las rigideces iaterales se supondréa que
las columnas estan biempotradas y que el muro de albanileria armada actda en
voladizo.

Datos: Columnas: 0.45x 0.45m Ec = 2'000,000 ton/m?
Muro: 0.15x4.00 m Ea = 500,000 ton/m? Ea/Ga = 2.5
Altura:h = 2.6 m
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4 Y
(C)‘+ 1’3?
4.0 muro
C&A--b 10 ton
(B) —
4.0
r
(A)— Lmuro | X
f 40m T] 40m
(M @ 3)
2.- Incluyendo la correccién por torsiéh reglamentaria, determine la fuerza cortante que

absorbe cada eje del edificio cuyas plantas se muestran, el analisis se efectuara
sélo para el primer piso. Las rigideces laterales de los elementos verticales se de-
terminaran suponiendo que estan biempotrados. Las fuerzas de inercia (ton) en X-X
yY-Yson:Fb = 25,F4 = 20,F3 = 15,F2 = 10, F1 = b, aplicadas en el centroide
del area de la planta correspondiente. Suponer:

Placas: P1:0.25x 2.00 P2:0.30x5.00m P3:0.25 x4.00 m
Columnas: C1:0.25x0.60 C2:0.30x0.60m C3:0.30x0.30m
E = 2°000,000ton/m? E/G = 2.3 = 3m
A~ Y ~ Y
PLANTA DEL ter. AL 3 er. PISO I 4t0. AL 5to. PISO
T —— o 1 o r -
2 P2 Tm c1 P2
P3| 4.0m
C1 | c2 Lc2 @ C1 c2 C2
| | |
4.0m (A) (B) ©
P1
cs3 c3 S -@ > X
6.0m 50m 40m [
+- 4 20M__dom

4
A) (B) © )

Suponiendo que las columnas de seccidn circular
{p=0.4m,h = 3m, E = 27000,000 ton/m?) del edifi-
cio de un piso cuya planta se muestra, estan biempo-
tradas, dibuje el DMF para la columna mas solicitada.
Se incluira la correccion por torsién reglamentaria.
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NOCIONES GENERALE§
SOBRE ESTRUCTURACION
DE EDIFICIOS

Cada edificio constituye un problema particular, por lo que siendo imposible abarcar en
este libro los miles de casos existentes, sélo se tratara de impartir conocimientos gene-
rales de estructuracién.

Estructurar un edificio significa tomar decisiones en conjunto con los otros profesionales
que intervienen en la obra (Arquitecto, Ingenieros de Instalaciones, etc.) acerca de la
disposicioén y caracteristicas que deben tener los diferentes elementos estructurales, de
manera que el edificio tenga un buen comportamiento durante su vida util; esto es, que
tanto las cargas permanentes (peso propio, acabados, etc.) como las eventuales (sobre-
carga, sismo, viento, etc.), se transmitan adecuadamente hasta el suelo de cimentacién.
En este proceso se busca los siguientes objetivos:

1.- ECONOMIA. Debera colocarse los elementos estructurales estrictamente indispen-
sables; por ejemplo, se sabe que las placas son los mejores elementos sismorresistentes,
sin embargo, no deben emplearse en gran cantidad porque son costosas. Por otro lado, si
en un edificio de mediana altura (hasta de 5 pisos) abundasen los tabiques de albanileria,
sera conveniente convertirlos en muros estructurales.

2.- ESTETICA. En lo posible debera respetarse la arquitectura de! edificio.

3.- FUNCIONABILIDAD. La estructura no debe restar el caracter funcional al que los
ambientes estan destinados. Por ejemplo, si un edificio tiene cocheras en su parte baja,
los elementos estructurales verticales no deben estorbar el paso de los vehiculos. Asi-
mismo, si un edificio esta destinado a prestar servicios vitales (hospital, posta médica,
estacion de bomberos, etc.), debera seguir funcionando después que se produzca un
sismo severo, de lo contrario, no se podra atender a los heridos o sofocar los incendios
que generalmente ocurren después de un gran terremoto.

4.- SEGURIDAD. Sobre los tres objetivos anteriores el que debe primar es el de seguri-
dad, a fin de que el edificio sea capaz de soportar todo tipo de solicitacién, sin que se
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produzca de ninguna manera el colapso. Al respecto, en nuestra Norma Sismica se espe-
cifica: que los sismos leves no deben originar ningdn dano; que los sismos moderados
pueden causar dafios en los elementos no estructurales (tabiques, acabados etc.) y da-
fios leves en los elementos estructurales; mientras que los terremotos severos pueden
producir grandes dafios en los elementos estructurales, pero que no compromentan la
seguridad del edificio.

7.1. Estructuracion por Carga Vertical

Al estructurar un edificio por carga vertical, debe pensarse que la carga gravitacional
actuante en un nivel del edificio se transmite a través de la losa del techo hacia los
denominados ejes portantes (antiguamente se les llamaba ejes principales) y de aqui,
hacia el suelo de cimentacién. Adicionalmente, como vivimos en un pais sismico, en este
acapite no puede dejar de mencionarse los problemas que producen los terremotos.

7.1.1. Aligerados

Uno de los sistemas de techado mas empleado en nuestro medio es la losa aligerada
unidireccional (armada en un sentido), esto se debe a que es un sistema econémico,
liviano (propiedad necesaria para reducir las fuerzas sismicas), donde los ladrillos aligera-
dos (bloques con huecos tubulares) proporcionan acustica, termicidad y sirven ademas
para darle forma {encofrado) a las viguetas de concreto armado; pero, para efectos del
disefo estructural, se desprecia la participacién de los bloques tanto en la rigidez como
en la resistencia del aligerado (ver la Fig. 7.1).

Dependiendo de las luces de [os ambientes y de las cargas existentes, los aligerados
tienen un peralte t = 13, 17, 20, 25, 30, 35 y 40 cm, que incluye una losa superior de
5 cm de espesor. Cabe mencionar que cuando el peralte del aligerado resulta mayor que
30 cm, debe solicitarse anticipadamente la fabricacion de bloques especiales.

Por otro lado, los bloques tienen dimensiones en planta de 30x30 cm, y tradicionalmente
se emplean viguetas con nervios de 10 cm de espesor, lo que hace que estas viguetas se
repitan modularmente cada 40 cm; sin embargo, dependiendo de las caracteristicas que
tengan los ambientes (luces, sobrecargas, etc.), estas medidas pueden modificarse, por
ejemplo, empleando nervios de 15 cm y losa de 7.5 cm de espesor, légicamente, esto
debera especificarse en los planos estructurales.

40 cm - ¢ temperatura 7}@,\4,99'“ P
y oo — losa |
5cm -2 - ’)/—-l - 67777771 T
variable '
R b
)(L,JQ,Qm q110% 3 ,%WTL vigueta )‘JQ*
SECCION

Fig. 7.1. Seccién Transversal de unAligerado Unidireccional. ESTRUCTURAL
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Las viguetas se dirigen {“arman”) en el sentido de la menor longitud del ambiente por
techar (L1 enla Fig. 7.2), ya que al curvarse cilindricamente la losa, los momentos flectores
son significativos en esa direccion. Pero, cuando las luces son relativamente semejantes
{L1=L2), o cuando L1 > 5 m, se recomienda colocar perpendicularmente al armado, en
la zona central del techo, una doble vigueta (dos viguetas juntas), cuyo objetivo es
proporcionar rigidez torsional a las viguetas principales y también “coser” una posible
fisura que puede formarse en la zona de contacto vigueta-bloque por flexion en el sentido
ortogonal al armado; esta doble vigueta no actiia como apoyo del aligerado.

-— Doble vigueta cuando: L1 =12 0

A)
Fig. 7.2. Aligerado Unidireccional. Ejes Portantes A y B.

Debe tenerse presente que las viguetas no llevan refuerzo por corte (estribos), debiendo
el concreto absober integramente la fuerza cortante. En aligerados de grandes luces, o
cuando la sobrecarga es importante, serd necesario ensanchar las viguetas en las zonas
donde el cortante actuante (V) resulte mayor al resistente (Vc); por lo general, este
ensanche se realiza en forma alternada (Fig. 7.3), retirando ladrillos y {lenando esos
espacios con concreto. En estos aligerados también podria ocurrir problemas de grandes
deflexiones que al superar los limites permitidos por el reglamento, danarian los cielos
rasos y la tabiqueria, este problema se supera construyendo los aligerados con una
contraflecha (especificada en los planos estructurales), o aumentando su espesor.

v

c L\\i\\\‘ .
S

aligerado — Y .25 .35, 40cm
?*Viga del eieB[ 1\ t
>
Rell Si
L G S Avengy oo

s (1T )5 T
T Lﬁg Eal

Relleno
total

v
L
PLANTA "77{7
T T

Fig. 7.3. Caso en que la Fuerza Cortante Actuante (V) es Mayor a la Resistente (Vc).

S ION| IGERAD
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Cuando existen tabiques de albaiiileria dirigidos en el sentido del armado (Fig. 7.4), se
tendrda que correr bajo ellos vigas chatas (con un peraite igual al espesor del aligerado) o
doble viguetas, capaces de soportar al tabique y de evitar su agrietamiento por deflexién
del elemento de soporte. Cabe indicar que las deflexiones diferidas (producidas a lo largo
del tiempo al cerrarse los poros del concreto) son las que deben verificarse, ya que se
supone que el tabique se construye después de desencofrar la estructura principal, lo
que da lugar a las denominadas deflexiones instantaneas.

VB?J Aligeir;dgoh‘rgi]3 v
> =

Viga Chata

r}

| —
7

\_TABIQUE k AS =0 = = - =

columna de amarre J !~ def. instantanea
para soportar feri
acciones ortogonales def. diferida
nace sobre la VIGA CHATA
viga chata

Fig. 7.4. Tabique en la Direccién de Armadc

7.1.1. Ductos y Diafragmas Flexibles

En las zonas donde se
produzca la disconti-

nuidad del aligerado, ., aligerado
por la presencia de .. ... = - unidreccional
ductes de basura, ins- \ YN : |

talaciones sanitarias,
chimenesas, étc., es
conveniente rodear la
discontinuidad con vi-

gas chatas o doble ‘ ;

vigueta (Fig. 7.5), para Losa e
asi atenuar las con- ':;";aodsa I L7 1' |
centraciones de es- Senidos {1 ¥ il
fuerzos que surgen en ’ Il Ducto™ R \
las esquinas. Pero, si Fig. 7.5. Discontinuidades - ;‘ 7‘;:7:777”7'

el ducto fuese de ven- en Planta. S L ‘ 1.7

tilacién o de ilumina-
cién, bastaria con co-
rrer los nervios de las viguetas, formando una zona calada con 30 cm de ancho.

En el caso de losas macizas armadas en los dos sentidos, se adiciona en los bordes del
ducto (Fig. 7.5) el refuerzo que se dejé de continuar {convenientemente anclado), pero,
cuando el ducto tiene grandes dimensiones, deberd afiadirse refuerzo diagonal en las
esquinas.
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Especial precaucion debera tenerse cuando existen placas sin vigas coplanares en uno o
en sus dos bordes (Fig. 7.6), ya que cuando giran por flexién, la placa puede punzonar al
aligerado. En esas zonas se recomienda usar una losa maciza, que incluso permite una
mejor transferencia de las fuerzas de inercia desde la losa hacia la placa.

& > Deformadasde
~ losejessAyB / Y
—@/ superpuestas /
X-X — // \LO\// /
«—> /) Y
" e
—») g /&{/ /

Iy /

- Ducto

ascensor

A

L —>

Losa macV ’ / ;
; L, .
s Fig. 76,  S{uimeesse

Por lo general, para el andlisis sismico en X-X (Fig. 7.6), se acostumbra modelar {a caja
del ascensor desdobldandola en dos partes (ejes A y B), eso hace que el pértico A (que
contiene a la viga dintel) tenga bajos esfuerzos, mientras que en realidad se ha observado
fallas por corte en los dinteles, esto se debe a que la caja trabaja en conjunto, por lo que
se recomienda para efectos de diseio del dintel, evaluar el desplazamiento vertical rela-
tivo entre sus extremos (8 = 6 L), utilizando el giro (6) correspondiente a la placa del eje B,
para finalmente calcular el momento flector en los extremos del dintel mediante la expre-
si6bn Mv = 6EI18/L? vy, porequilibrio, la fuerza cortante respectiva.

Debe tenerse en cuenta que la presencia de muchos vacios en la losa atentan contra la
hipétesis de diafragma rigido, en cuyo caso, el andlisis sismico debe contemplar este
hecho (“DIAFRAGMA FLEXIBLE"); por ejemplo, si se efectdase el andlisis sismico
traslacional seguin la direccién Y-Y del edificio mostrado en la Fig. 7.7, a pesar que el eje
C tiene mayor rigidez lateral que los ejes A y B, absorbera poca fuerza cortante, debido a
que las vigas (1-B-C y 2-B-C) que lo conectan contra la losa del techo se deforman.

i R
d1 d1 e d1
¥ d2 N
— @ —
L%diafragma * b 4 Fo—
rigido N\ /
N/
AN |- placa
7 vacio N AN
BN al A [ Q) ®) ©
| +—— L ¥

A (B) ©) Fig. 7.7. Diafragma Flexible.
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Para el andlisis sismico en la direccion Y-Y (Fig. 7.7), la constante de resorte “Kr” puede
calcularse suponiendo que las vigas 1-B-C y 2-B-C estan biempotradas, lo que proporcio-
naKr=X12EIv/L3 conlv = d b3/ 12, donde “b” es el ancho de la viga y “d” su
peralte. Para el andlisis en la direccién X-X (Fig. 7.7), las vigas 1-B-C y 2-B-C se deforman
axialmente, por lo que Kr = 2 E Av /L, donde Av = b d; en esta situacion, esas vigas
deberan disefarse de tal forma que se evite su falla por pandeo.

Una manera de analizar el pro-
blema, asumiendo que los tres

P . d1 d2 d1 d1
pérticos se desplazan la mis- <?> b> o> N
. . F = F ?/
ma cantidad (d1), consisteen - /\/\/\/\ R T
disminuir la rigidez lateral del l V2 | K=oo <-V2
eje C, evaluando lo que se de- — ;
nomina la RIGIDEZ LATERAL Ls K2 K1 | K2
EFECTIVA = K [ I] f |
1 I i

Parg el ejemplo nr_mstrado en EjesAyB
la Fig. 7.7, los ejes A y B al
estar conectados por la losa,
trabajan en paralelo, propor-

Eje C EjesAyB Eje C
K2 = rigidez efectiva

cionando una rigidez lateral P = fuerza de interacciéon

total igual a K1, mientras que F P P

la rigidez del eje C (K2) es la S =W e =

que se desea modificar, sin V2 = K\2d2 _p

que varie la fuerza cortante Vi=Kidli=F-P

que absorbe dicho eje (V2). P=Kr(dl-d2)=K2d2 == 2 _  Kr
d1 K2 + Kr

En la expresién obtenida para
la rigidez lateral efectiva
K2 = K2 Kr / (K2 + Kr),
puede notarse que cuando Kr K2 = K2Kr
tiende a ser infinito, entonces o K2 + Kr
K2 = K2; es decir, el eje C
trabaja al 100%. En cambio,
cuando Kr tiende a ser cero, K2 se anula, lo que implica que el eje C no trabaja por mas
rigido que sea.

ComoV2=K2d2 =K2 di Resulta:

Este problema también puede presentarse cuando una losa cambia significativamente en
sus dimensiones. Para el caso que se muestra en la Fig. 7.8 (vista en planta), la placa del
eje C no trabaja al 100%, ya que la losa que la conecta contra el diafragma rigido se
deforma. Si se supone que la extension (apéndice) de la losa de concreto armado esta
biempotrada, entonces:

Kr=12E1 /7 [L*(1 +2g)]

Donde: Il=tD3*/12
g=138(D/L)?2
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a2 d1
Placa - e s K2
: D - (©) |
Losa |
Flexible L | N | Losa
espesor = 1 | i | Rigida
fén' D — : .
”’%{ 9' /
Losa Rigida d1 @
=3 SISMO ‘ l
S ! B NS

Fig. 7.8. Diafragma Flexible Conectado a Otro Rigido. Vista en Planta.

Si se emplea un programa de cémputo {por ejemplo, el programa “EDIFICIO”), donde se
asume que los porticos estan conectados por diafragmas rigidos, entonces, para los
casos mostrados en las figuras 7.7 y 7.8, la matriz de rigidez lateral de la placa corres-
pondiente al eje C debe calcularse utilizando el modelo mostrado en la Fig. 7.9. En este
caso, la matriz de flexibilidad lateral { fij ] se determina aplicando cargas unitarias en el
extremo simplemente apoyado de cada resorte.

Fig. 7.9.

Elevacion del efe C correspondiente a
/los Edificios de las Figuras 7.7 y 7.8.
Célculo de los coeficientes fi2 de /a
matriz de flexibilidad lateral.

En el caso que el programa de cémputo no admita resortes {Fig. 7.9), estos deberéan ser
reemplazados por bielas cuyas rigideces axiales son iguales a: E A /L = Kr. Usualmente,
la longitud “L” y el mddulo de elasticidad “E” de estas bielas son asumidas, y lo que se
proporciona como dato al programa es el area axial de cada biela: A = KrL/E.
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7.1.3. Otros Sistemas de Techado para Ambientes con Grandes Luces

Cuando las luces del ambiente por techar son muy grandes, o cuando existen altas sobre-
cargas, se recurre a las siguientes soluciones (ordena-
das de menor a mayor costo):

1.- Particidon del Ambiente con Vigas Intermedias
Peraltadas (Fig. 7.10). En este caso, debe tener-
se presente que las vigas de los ejes A y B (apo-
yos de la viga intermedia) estan sujetas a cargas ] o /\7\' \W
concentradas, que las columnas trabajan a flexién J/ aligerado
biaxial y ademas, cabe la posibilidad de que el _
apoyo intermedio del aligerado (viga intermedia) - [— -
tenga desplazamiento vertical relativo con respec- | |
to a sus apoyos extremos, ya que el punto de  (A) Fig. 7.10. 8)
apoyo de la viga intermedia tiene mayor desplaza-
miento vertical que las columnas.

__viga intermedia ;,J .

| N N

2.- Aligerado Armado en Dos Sentidos J‘ ‘L ’ ’ [ j J
(Fig. 7.11). Los nervios de las 0 , T T
viguetas se dirigen en losdos sen- | [ I 1 *1] [ T
tidos, y el espaciamiento entre ] L:;‘i:)'"w 40cm ~— ) y4lads - |70
viguetas puede variar modular- J] ,, J ] L,,L,J -
mente, colocando 1 o 4 ladrillos en R S o
cada reticula, esta alternativa de- ’ l ( o u 1
pendera de las cargas actuantes y ' 40 ot _ T 20em |
de las luces de los ambientes. El o Fig. 7.11. f— -4
andlisis estructural se realiza en
forma similar al de una losa maciza armada en 2 sentidos.

3.- LosaMaciza Armada en Dos i P s
Sentidos, Apoyada Sobre [ _ S \}%?}Lrﬁi7
Vigas Peraltadas o Muros jl T a7/
{Fig. 7.12). En este caso, la P
carga actuante en la losa se albanileria
distribuye saobre las vigas v P
{X, Y) aplicando la regla del [~
sobre, para esto, se trazan : p<P
rectas a 45° desde el vérti- S S > B

. Fig. 7.12.
ce de cada ambiente, lo que

da lugar a cargas trapezoidales o triangulares sobre las vigas y a flexion biaxial en
las columnas. Cabe mencionar que en los edificios de albaiiileria (confinada o arma-
da internamente) de 4 o 5 pisos, es recomendable emplear una losa (maciza o alige-
rada) armada en los dos sentidos, con el objeto de que todos los muros (X, Y) porten
una carga vertical (P} que no sea excesiva, ya que si bien [a mayor carga axial
incrementa la resistencia al corte (V) de esos muros, su ductilidad (o capacidad de
deformacion inelastica) disminuye drasticamente.
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4.- Techo Tipo Waffle. Es practicamente un
aligerado armado en 2 sentidos sin la-
drilios (Fig. 7.13); por lo general, se
emplea encofrados metélicos para su
construccién, pudiendo variar la forma,
los espesores y el espaciamiento entre
las viguetas.

5.- Flat Slab (Losa Plana sin Vigas). Son losas
macizas armadas en dos sentidos que apo- | —
yan directamente sobre columnas. Para evi- % perii__11 | | Losa
tar que la columna punzone ala losa, las co-
lumnas se ensanchan en su extremo supe- Capitel
rior, formando capiteles tronco cénicos o
piramidales (Fig. 7.14), también, para elimi- Columna
nar el problema mencionado, se recurre a la
colocacién de perfiles metélicos en el inte- Fig. 7.14.
rior de la losa (en cruz). El andlisis debe con- ~
templar el hecho que la estructura estd com-
puesta por elementos de seccidn variable (ver la Fig. 5.3).

6.- Cuando los ambientes son muy grandes, por ejemplo: gimnasios, almacenes, fabri-
cas, etc., se recurre al techado metalico (Fig. 7.15), el cual estd compuesto por
tijerales (cerchas o armaduras) que reciben viguetas metélicas y como elementos
de cobertura se emplean planchas de eternit, calamina, fibrablock, etc. El arriostre
de los tijerales principales (para proporcionarles estabilidad ante las acciones per-
pendiculares a su plano) se efectiia mediante armaduras transversales o con tiran-
tes diagonales anclados en las columnas vecinas, las que sirven de apoyo del tijeral
principal. El arriostre de las viguetas se realiza con tirantes colocados al tercio de su
longitud, dirigidos diagonalmente entre las viguetas vecinas. Por otro lado, a fin de
evitar problemas por cambios de temperatura, los tijerales estan simplemente apo-
yados sobre las columnas, uno de los apoyos es deslizante y el otro es fijo.

-
{: poyo deslizante apoyo fijo | " A
J columna l E brida inferior y diagonales _‘li_
E 1 J con fierro de construccién
1 & TIERAL PRINCIPAL o

Fig. 7.15. Techo Metdélico Empleando Tijerales.
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En el caso de los techos tipo tri-

buna (empleados en los teatros,
coliseos, aulas, etc.), el
contrapaso de la grada se usa

como una viga intermedia que sir-

ve para apoyar la losa (paso de la

grada), esta viga descansa sobre

una viga inclinada, la que a su vez

apoya sobre columnas. Ver la Fig. |
7.16.

Fig. 7. 16. Techo Tipo Tribuna.

7.1.4. Escaleras

Las escaleras son elementos que sirven de escape en caso ocurra un siniestro (sismo,
incendio, etc.}, por lo que debe prestarsele especial atencién a su disefio.

Algunas veces, sur-
ge el problema de
apoyar las escaleras,
por ejemplo, para el
caso mostrado en la
Fig. 7.17, si el eje A
no estuviese muy
alejado del descanso
y si no se estorbase
la circulacion de las e .
personas, puede ! )
adoptarse como solu- L coLumna

cién, la prolongacién £ Y VIGA

del descanso hasta CREADAS

que apoye scbreuna | ,

- \ (
viga creada en la par- : 1

te intermedia del en-  ELEVACION DEL EJE A (APORTICADO) EJE A" DE ALBANILERIA
trepiso. Por otro

lado, si el eje A fuese un muro de albafiileria, éste puede fallar por punzonamiento debido
a los empujes sismicos que le ocasiona la escalera; en ese caso, debe adicionarse colum-
nas en los extremos del descanso (similar a la solucién aporticada) y disefarlas como si
fuesen las vigas de una parrilla, para absorber dicho empuje.

A

Fig. 7.17.

Si el eje A estuviese muy alejado del descanso (Fig. 7.18), puede colocarse un tirante
para sostenerlo (plaqueta), o también, puede recurrirse a la solucidon de escalera
autoportante (apoyada en las vigas del eje B, con el descanso libre); sin embargo, debe
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mencionarse que en
las zonas sismicas la
ultima solucién es pe-
ligrosa, ya que de fa-
llar uno de los apo-
yos, la escalera
autoportante puede
colapsar.

Las escaleras son ele-
mentos rigidos, por lo
que su mala ubicacién
en planta puede origi-
nar problemas de tor-
sién sismica. Una so-
lucién a este proble-
ma puede ser aislan-
do la escalera de la
estructura principal;
sin embargo, para el
caso que se muestra
en la Fig. 7.19, es

7" PLAQUETA Y VIGA CREADAS

PLANTA

conveniente que la cimentacién de la escalera se conecte con la de la estructura princi-
pal, para evitar problemas de volcamiento por fuerzas sismicas; esta solucién debera
emplearse sélo para edificios hasta de dos pisos.

En la solucién mostrada en la Fig. 7.19, los peldafos salen como elementos en voladizo
empotrados en la placa, y bajo el descanso se ha corrido una viga que trabaja tanto a
flexién como a torsién (el descanso trabaja como un balancin apoyado sobre la viga).

|l

o e —

-Lf cimentacién

L

4

0

(R

peldanos en voladizo

s/c
: IIIHIIIIII}

torsion

Fig. 7.19. Escalera Aislada de la Estructura Principal.

Las escaleras de un sélo tramo son lateralmente muy rigidas, por lo que cuando estan
mal ubicadas en la planta del edificio, conviene independizarlas de la estructura principal,
tal como se muestra en la Fig. 7.20.
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Extremo i Tecnopor

mévil JT
[ - T

El extremo k\
opuesto e o

es fijo braquete

= 2 Platinas de Bronce (1 mm)
== Plancha de Acero (2 mm)

Escalera No Independizada Fig. 7.20. Escalera Independizada

Llamando d al desplazamiento horizontal del entrepiso, 1a fuerza axial en la escalera no
independizadaseraF = (EA/L)bCos 8, y la proyeccién de esa fuerza en ladireccion del
movimiento sera Fx = (E A /L )8 Cos?0, porlo que la rigidez lateral de la escalera de un
sélo tramo resulta:

Fx _ EACos’ 6§

K = =
0 L

Por ejemplo, paraL = 5 m, con una altura de entrepisoh = 3 m, E = 210 ton/cm?, ancho
de la escaleraB = 110 cm y un espesor de la gargantat = 15 cm, se obtiene:

K (escalera no independizada) = 210x 110x 15 x (4 /5)2/500 = 444 ton/cm
Comparando esa rigidez con la de una columna biempotrada de 30x50 cm, se tiene:

K (columna) = 12E1/h® =12x210x30x50%/(12 x 300% = 30 ton/cm
Por lo que la escalera equivale a 15 columnas de proporciones regulares {30x50 cm).

Sin embargo, cuando la escalera es
de 2 tramos (Fig. 7.21), su rigidez
lateral disminuye considerablemen-
te, ya que en este caso ella se de-
forma principalmente por flexiéon. |,
Los pasos para calcular la rigidez

v

lateral de una escalera de dos tra- | (3 82
mos se muestran a continuacion. Y
RO
1.- Calcular el desplazamiento re- h/2 ? M2
lativo entre los extremos de las ba- R= o3

rras: /J/
812 = +6/(2Sen6)

623 =-8/(21tgh) S
624 + 8 /(2 Seno6) Fig. 7.21. Escalera de Dos Tramos.
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2.- Determinar los momentos de empotramiento: Mij = - 3 E lij dij / Lij?
3.- Resolver por Cross y hallar V por equilibrio.

4 .- Finalmente, evaluar la rigidez lateral de la escalera: K =V / §
7.1.5. Problemas Propuestos

1.- Calcule la fuerza que absorbe la placa en voladizo mostrada. Las rigideces laterales
de las columnas se determinaran aplicando el método de Muto. Suponer:

E = 2'000,000 ton/m?

E/G = 2.3 10 ton Biela Resorte

R i Em - O—

rigida

Ko = 1000 cm? 3
Vigas: 30 x 60 cm
Columnas: 30 x 45 cm

3
Placa: 15 x 200 cm
Resorte: Kr = 2000 ton/m T 50m :f T 5.0m T S

RESULTADO: 3.68 ton

2.- lafigura muestra la planta de un edificio aporticado de concreto armado de un piso;
se pide: dibujar el DMF para la viga del eje A. Se seguira el siguiente procedimiento:

a) Aplicando el método de Muto, determine las rigideces laterales absolutas para to-
dos los ejes. NGtese que por no existir losa en la zona B-C-1-2, debera calcularse las
rigideces laterales “efectivas” que aportan las columnas C-1 y C-2 en ambas direc-
ciones.

. - . ape - . N .
b)  Analice sismicamente al edificio en la di- /| Y

reccion Y-Y. Luego de efectuar la correc- =
cién por torsién reglamentaria, se dibujara

el DMF del eje A.

(2

|

/!
\vacio /

5.0m
Datos: T AN

Ko = 0.001 m? - \ ;
E = 2'000,000ton/mz2. .=  bB——"W4t—0—

Vigas: 0.30 x 0.50 m yoSom ), S0
Columnas: 0.30 x 0.50 m (A) (B) ©)
Altura de entrepiso: 3 m

X
SURES
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3.- Determine la rigidez lateral efectiva del pértico “A”, perteneciente a un edificio de
concreto armado (E = 2°000,000 ton/m?) de un piso. El célculo de la rigidez lateral
absoluta del eje “A” se hard mediante el método de Muto, suponiendo: Ko = 1000
cm?, vigas y columnas de 30x60 cm, altura de entrepiso h = 3 m. Adicionalmente,
se supondrd que las vigas transversales (ejes 1 y 2) estan biempotradas.

82
oy, T
— @
LOSA ~N e
AN e
RIGIDA UCTO 5.0
P AN
ﬁal 4 ™
7w
’ 50m |
7 A
®)

RESULTADO: Kr = 518.4ton/m K, = 4062ton/m K, = 460 ton/m

4.- Aplicando el método de Ozawa, calcule la rigidez lateral del sistema mostrado.
Datos:

.. 0.2
Concreto Armado 22 80m L2 40m o

Ec=2'000,000 ton/m? —> i
10ton C T T T T T 7
T T T 1T 11
oty T T T T T T 1
Albaiiileria: 1 I
Ea = 500,000 ton/m? Escalera de = 25
Ea/Ga = 2.5 C T T T 1T T 1 Concreto Armado
llllllllll{lll Ancho=B=1.0m
‘ 1
Espesor del muro R S

confinado: 0.20 m

Columnas de confinamiento: 0.2 x 0.2 m
Altura de entrepiso = 2.50 m

Sugerencia: Calcular la rigidez lateral absoluta de la escalera (Ke) suponiendo que estd articulada
en sus dos extremos, luego, reemplazarla por una columna equivalente de albariileria
con rigidez: Dc = Ke / Do, donde Do = 12 Ea Ko / H.

RESULTADO: K (sistema) = 83,237 ton/m
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7.2. Estructuracién por Carga Sismica

Las fuerzas sismicas son fuerzas de inercia producidas por el hecho que los niveles
tienen masas sujetas a aceleraciones. La mayor parte de esta masa se encuentra locali-
zada a la altura de los niveles (losa, vigas, acabados, sobrecarga, tabiques, etc.), mien-
tras que la masa actuante en el entrepiso (columnas, placas, etc.) es mas pequeiia; por
lo que para un andlisis sismico traslacional, puede suponerse que la masa se encuentra
concentrada a la altura de los niveles (Fig. 7.22).

Modelo de
masas concentradas

Fig. 7.22. Distribucion de Masags en la Altura del Edificio.

Sismicamente, la estructura ideal (Fig. 7.23) es aquella que tiene poca masa (m < < M)
y alta rigidez lateral (K > > k); de esta manera, es necesario reducir la masa e incremen-
tar la rigidez. Por ejemplo, el peso de los tabiques de albaiiileria se reduce cuando se
emplea ladrillos con huecos tubulares (“pandereta”), también, el peso de una losa aligera-
da es menor al de una losa maciza, y la rigidez lateral que tienen las placas de concreto,
o los muros de albanilerfa, es muy superior a la de las columnas.

a A ;
f=ma<<F —
— | [ D>
| — 7/ F=M(a+A)
| J
e
K=o00 | 7 k<<K
| .

' a = aceleracién del suelo
Estructura Ideal Sistema Flexible con gran Masa
Fig. 7.23. '
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7.2 Estructuracién por Carga Sismica

Por otro lado, un sismo ataca en cual-
quiera de las dos direcciones del edifi-
cio (Fig. 7.24), es decir, para un sismo
no existen los “ejes principales”. Anti-
guamente, se prestaba mucha atencién
a los ejes portantes de carga vertical,
mientras que los ejes ortogonales eran
considerados como arriostres, con vigas
chatas y columnas de poco peralte, lo
que producia el colapso del edificio en
su direccién débil por ser muy flexible.

(I
-

SISMO

!

MM N

Fig. 7.24.

Actualmente, nuestro reglamento sismico exige analizar cada direccién con el 100% del
sismo actuando en forma independiente; sin embargo, otros reglamentos contemplan la
posibilidad que el sismo actle en forma simultdnea en ambas direcciones: 100% en X y

30% enY, y viceversa.

Asimismo, un sismo puede atacar en el sentido N-S 0 S-N y también E-O o O-E, ya que las
aceleraciones son positivas y negativas. De esta manera, para efectos de disefio, debe
trabajarse con la envolvente de esfuerzos en condicién de rotura.

Para el calculo de estas
envolventes se reco-
mienda efectuar el ana-

wD o wlL

lisis estructural en esta-
do de servicio para las
tres solicitaciones basi-
cas (tres hipo6tesis de
carga, Fig. 7.25):

Carga Permanente
(D = Dead Load)

1.-

>

2.- Sobrecarga M1 7M
(L = Live Load)) Sismo
(+E)
3.- Sismo(E =
Earthquake Load) N

<

L L Fig. 7.25.

M1

DME
lpor wD o wL 4
AN AN

M2

(-E)

W

Para luego efectuar cinco combinaciones de carga, amplificando las solicitaciones de
servicio por los factores de carga que especifica la Norma E-060 de Concreto Armado:

’

Hipétesis de carga vertical:
(wu=1.5wD + 1.8wlL)

]

Il) Hipétesis sismica:

(wu = 1.25 (wD + wlL)}

1)
{(wu = 0.9 wD)

Hipétesis sismica con carga vertical reducida:

1.56D + 1.8L

1.25(D + L =

E)

0.9D + 1.25E
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La combinacién |, se utiliza para calcular los

méaximos momentos flectores positivos y ne- Il (-E)
gativos por carga vertical en las vigas; la ll,
permite calcular los maximos momentos |
flectores negativos; y la lll, sirve para obte- \
ner las inversiones de momentos en los extre-
mos de las vigas, o la posibilidad de esfuerzos
combinados de tracciéon con momento flector
y fuerza cortante en los elementos verticales
{placas, columnas, etc.}. Cada combinacién ge-
nera un diagrama de esfuerzos (momentos o
cortantes) y para el disefio se emplea la curva
que envuelve a estos diagramas (envolvente de esfuerzos en condicién de rotura}, ver la
Fig. 7.26.

Fig. 7.26. 1 (+E)

Envolvente del
DMF en Viga.

Il (+E) i Il (-E)

7.2.1. Rigidez, Continuidad Vertical, Hiperestaticidad y Efecto P- §

Las fuerzas laterales generan desplazamientos horizontales que no deberian sobrepasar
a los limites especificados por la Norma Sismo-resistente, con el objeto de:

- Evitar impactos entre edificios vecinos o bloques del mismo edificio.
- Minimizar los dafios en los elementos no estructurales (tabiques, acabados, etc.).
- Evitar el panico en las personas, especialmente cuando el edificio es publico.

En el terremoto de México producido el afo 1985, por . . == 7
ejemplo, ocurrieron dafios severos por el choque entre \
edificios flexibles (aporticados) y rigides (de albafiile- | -
ria), generando en algunos casos el colapso de ambos
edificios.

*“,,
/
\Z /
% 4

Estas fuerzas de impacto son descomunales y no las
contemplan ningtn cédigo del mundo, por lo que es

1

|

!
necesario aislar los edificios vecinos mediante una junta j
&

e ——— S

sismica de separacion. A < SRR
Viga | . Viga | ; Una manera de rigidizar las estructuras aporticadas
Chata 7 Pperaltada . puede lograrse peraltando la seccién transversal de
‘ ‘ las vigas (Fig. 7.27), lo que genera un semi-
Y — ¢ empotramiento en los extremos de las columnas; sin
| o embargo, debe tenerse cuidado con esta solucion, ya
" Fig. 727 S que podria provocar_vigas muy resistentes que hagan
—_ que las rétulas plasticas se formen en las columnas y
Deformada de H no en las vigas.
Columnas con I
[ Vigas Chatas ; Cabe mencionar que en el Reglamento de Concreto
S YPeraltadas q glamento

Armado (Norma E-O60) se especifica que los elementos
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deben disefarse de tal manera que las rétulas plasticas se formen en las vigas y no en

las columnas, ya que a veces basta con que falle una % \

séla columna como para que se produzca el colapso del // NN
edificio; en cambio, cuando las rétulas plasticas se s AN
forman en las vigas, se requiere que se generen una /7 Tablero ™
gran cantidad de rétulas para producir el mecanismo < < e N \\
de colapso, disipandose la energia sismica a través de \/./‘\ ) \,\
esas rotulas. Por esta razén, es conveniente que 18 pjiar en PN ////
estructura sea lo mas hiperestéatica posible; al respecto, \gladizo /)( /7
en el terremoto de Kobe-Japén (1995), pudo observarse ! ’ \\ N ,/

el colapso de autopistas elevadas (High Way, Fig. 7.28)
cuyo tablero apoyaba sobre una linea de pilares en
voladizo, en cambio, cuando el tablero apoyaba sobre ;
pdérticos con dos columnas (hiperestatico), el AANSUNNNANY
comportamiento sismico mejord.

Fig. 7.28

Las acciones sismicas verticales pueden producir el colapso parcial de grandes voladizos
{como el alero de una tribuna en el estadio de Nasca, ante el sismo de 1996), asi como
también el colapso total de puentes largos simplemente apoyados (Fig. 7.29).

:D Aceleracion Vertical ‘ Volado
t

2 ) /4 N

\ .y -

AN T e ANANN

Rétula Plastica

COLAPSO TOTAL Fig. 7.29. COLAPSO PARCIAL

Enla Fig. 7.30, se muestra el proceso de formacion de rétulas plasticas en un pértico con
vigas mas resistentes que las columnas (el momento resistente de las columnas es Mp).
El primer punto en rotularse es la base de las columnas, para V=Mp /(0.6 h); luego, ante
un incremento de carga (2 AV), se rotula el extremo superior cuando AV =0.33 Mp/h;
finalmente, los desplazamientos laterales (d) se tornan incotrolables y las cargas axiales
{P) producen la inestabilidad del pértico y el pandeo def refuerzo vertical.

04Vh= AVh= o o
2v ‘ 0.67 Mp 24V 0.33 Mp F v ¥
> - 7 N N 7 > - =, /
0.4h / / X
4 vV Y / /
: / + o= ;
o6h / MECANISMO
) V| F=2(V+ A V)
< g X S ANN NG
0.6Vh=Mp

Fig. 7.30. Proceso de Formacion de Rotulas Plasticas en un Pdrtico.
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La mejor manera de controlar los desplazamientos horizontales es mediante el empleo de
placas de concreto armado, lo gue a su vez hace que ellas absorban un gran porcentaje
de la fuerza sismica, aliviando el trabajo de los porticos.

Por ejemplo, parael .y Ay
caso que se muestra o
enlaFig. 7.31, resul- o
ta mas econémico |
armar el aligerado en o
la direccion X-X que <> o o R
hacerlo segun Y-Y, | 3 R Lo X
en vista que al techar - T o
en X-X, los pérticos Fig. 7.31.

orientados en la di-

recciéon Y-Y trabajan basicamente a carga vertical {las placas absorben practicamente la
totalidad de la fuerza sismica), mientras que al techar segun la direccién Y-Y, los pérticos
X-X trabajan simultaneamente tanto a carga vertical como ante las fuerzas sismicas.

TR

18]

P

¢1 Sin embargo, el uso de placas no debe ser indiscrimi-
| nado, por su alto costo y también porque debido a su

| ‘ elevada rigidez lateral su mala disposicién en planta
- CR o o puede producir problemas de torsion sismica (Fig. 7.32).

‘ | Asimismo, las placas deben tener continuidad a lo

L 3 ’ largo de su altura. Un problema gque puede presentarse

bl CbE ' es el del “PISO BLANDO", producido en aquellos edi-
Fig. 7.32. Torsién en Planta. f_lClos doqde el primer piso se destina a cocheras o
tiendas (Fig. 7.33).
En esos casos, debido a que la placa se discontinua en el primer piso, transformandola en
dos columnas, se presenta una variacién muy brusca de rigideces entre el primer piso y
los pisos superiores, estos Ultimos empiezan a trabajar como si fuesen un sdlido rigido con
3 grados de libertad, que son: un desplazamiento horizontal, otro vertical y unarotacion.

Al rotar los pisos superiores, se generan

fuerzas axiales (P) elevadas en las columnas

y por los grandes desplazamientos laterales

(8) que tiene el piso flexible, el peso
excéntrico superior produce momentos
adicionales (P-38), formandose después

rétulas plasticas en las columnas, lo que Fi9- 7:33.
conlleva finalmente al colapso de estos Piso . o a
edificios. Blando -

.
NN AN

La unica manera de evitar el problema de Piso Blando es limitando los desplazamientos
laterales de ese piso, mediante columnas robustas (practicamente placas) o creando
placas en el interior del edificio.



244 7.2 Estructuracién por Carga Sismica

El EFECTO P-d (Fig. 7.34) por lo general proporciona esfuerzos de segundo orden {des-
preciables) en las vigas y las columnas; sin embargo, cuando el edificio es muy flexible
{aporticado) los esfuerzos que generan las cargas gravitacionales cuando la masa se
desplaza horizontalmente {(masa excéntrica), son importantes y deben sumarse con los
producidos por las cargas sismicas (F).

Una manera simplifica-
da de contemplar el ]
efecto P- consiste en ‘

realizar un proceso F O 3 \{\/\ p F+F >O
iterativo, donde en pri- < o -

mer lugar se calcula el ;
desplazamiento lateral
(d) producidos por la ~ N F'= P3
fuerza sismica (F), lue- / h h
go, se determina una / |
fuerza lateral equiva- L
lente (F’ ) de tal mane- SONNN o SN
ra que al actuar en con- N oA
junto con F, generen el M=Fh+P & M=(F+F)h
mismo momento vol-
cante (M), después, se
vuelve a analizar el sis-
tema sometiéndolo a una carga F + F’, esta fuerza producira otro desplazamiento lateral,
enseguida, se repite el proceso hasta lograr la convergencia de F’. Cabe indicar que
usualmente el proceso converge con una séla iteracién, y que la fuerza F permanece
constante durante el proceso iterativo.

Fig. 7.34. Efecto P - 6

Otro método aproximado consiste en amplificar los esfuerzos de primer orden {genera-
dos por “F” ) por el factora = 1 + Q' / Q, donde Q y Q’ son {os cortantes en la base
del edificio asociados a las fuerzas F y F’, respectivamente. Este procedimiento es em-
pleado por la Norma de Concreto Armado E-060.

A continuacion, para un edificio de “n” pisos, se muestra las ecuaciones que permiten
calcular la fuerzas equivalentes F’i. En este caso, la nomenclatura empleada es:

Pi = peso del nivel “i”

2Pi = peso acumulado por encima del nivel en anélisis

hi = altura del entrepiso “i” ‘

di = desplazamiento lateral total del nivel “i” (producido por la fuerza sismica Fi, me-
diante un andlisis de primer orden).

Ai = desplazamiento relativo del entrepiso “i” = di - di-1

Q’i = cortante en el entrepiso “i” producido por la fuerza equivalente F'i

La fuerza lateral con la cual se reanaliza el edificio es Fi + F’ i, aplicada en cada nivel.
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A 83 P - e
A S . \ - ™
(\,/ \‘;1'>P3 F3 9(/ K f Ai = 80 - dji-1
/ h3 |

[ M3 M3 _ PnAn |

+ h2

Como F’i es una funcion de 8i, Pi y hi, existen programas de cémputo (entre ellos el
programa EDIFICIO, en su opcién de andlisis modal traslacional) que modifican la matriz
de rigidez lateral [ R | del edificio, para contemplar el efecto P-8 de la siguiente manera:

{F}Y+{F}={F}+I[pl{d} =1[R]{d}: luego,
{F}=1[I[R1-[p11{8} = [R"1{8}

Donde [ p ] es una matriz simétrica cuyos coeficientes estan en funcién de Piy hi.

7.2.2. Tabique y Alféizar de Albafiileria

En nuestro medio se acostumbra utilizar tabiques hechos de albafileria por las buenas
propiedades térmicas, acUsticas e incombustibles que tiene ese material. Estos tabiques
se emplean como elementos separadores de ambientes o de cerramiento en los porticos
ubicados en el perimetro del edificio. Por otro lado, la secuencia constructiva que se
sigue en los edificios aporticados con tabiques que relienan los pafios (“Infilled Frames”)
es: primeramente se vacian ias columnas y después las vigas en conjunto con la losa del
techo; finalmente, luego de desencofrar la estructura principal (lo que hace que el pértico
sea el sistema que soporta la carga vertical}, se construyen los tabiques rellenando con
mortero la interconexién albanileria-concreto.

Ante los sismos leves, ciertas partes del pdrtico se separan del tabique, debido a que la
zona de interfase concreto-albanileria es muy débil, trabajando la albafiileria como un
puntal en compresidn (Fig. 7.35); esto se debe a que la zona de interaccién {contacto) se
presenta en las esquinas, al deformarse el tabique por corte (“panel de corte”), mientras
que el pértico (mas flexible que el tabique) se deforma principalmente por flexién.
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Wo = ancho efectivo t = espesor del tabique

Fig. 7.35. Interaccién Tabique-Pértico.

El ancho efectivo del puntal equivalente (Wo) se asume que es aproximadamente igual a
la longitud de la diagonal del tabique dividida entre cuatro, aunque en la Ref. 8 se presen-
tan férmulas empiricas que permiten calcular a “Wo” en funcidn de las caracteristicas
elasticas y geométricas tanto del pértico como del tabique.

Cuando los tabigues no se aislan de la estructura principal (haciéndolos “flotantes”), los
puntales rigidizan al edificio, incrementando las fuerzas sismicas al reducirse el periodo
natural de vibracion, y muchas veces pueden originar problemas de: Torsién en Planta,
Piso Blando y Columnas Cortas, tal como se muestra en la Fig. 7.36.

tabiques |
FE= ,,,,,,,,JL;;;‘_:_.;_;_3{1:3;::’:?;.,” =

x| |

b "C'R~ (JT\X £ o
\
|
tl”‘

L/'(

! ventanas

. = P — SR N
= Lo v
calle Pértico || 7 {
Torsion en un Edificio en Esquina Fig. 7.36. Piso Blando

El problema de la columna corta (Fig. 7.37) se presenta principalmente en los edificios
escolares, cuando una columna larga es desplazada por la losa del techo y choca contra
un alféizar de ventana alta, origindndose distorsiones angulares que generan la falla por
corte de la columna. Producida esta falla, la columna pierde rigidez y los desplazamientos
laterales crecen considerablemente, finalmente, por efectos de la carga axial (efecto
P-8), el refuerzo vertical termina pandeandose y la columna corta termina aplastandose.
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Muchas veces, el proyectista no contempla la interaccién entre la columna y el alféizar
de albaiiileria, el cual es mucho mas rigido que la columna, y evalua la rigidez lateral (K) de
la columna como si ésta fuese una colum- |
. . [ e s T e s
na larga, cometiendo un grave error, tal | LosaoViga —> SISMO |
como se muestra a continuacion (ver ade- - TN |
| [ !

mas la Fig. 7.37). Ventana ‘/ s N s0cm

A fin de ilustrar el problema, sevaacon- oo oo S ——
siderar que la columna esta biempotrada i
y que sus dimensiones son 30x30 cm, con |
E = 210 ton/cm?. Bajo esa condicion: == — Col
K=12E1/(h (1 + 2g)); donde g = [ Alfféizar= ™"
1.38(d/h)%, yd = 30 cm.

Parah = B0 cm— K corta = 680 ton/cm l
Fig. 7.37. Columna Corta.

Parah = 300 cm— Klarga = 6.3 ton/cm

Noténdose que K corta/Klarga = 108

La gran rigidez que tiene la columna corta hace que ella absorba un elevado porcentaje del
cortante de entrepiso, también, ella puede crear problemas de torsidn y al reducirse el
periodo de vibrar, las fuerzas sismicas se incrementaran. Para resotver el problema de
las columnas cortas existen varias soluciones (ver la Fig. 7.38), como son:

- Aislar el alféizar de la estructura principal, arriostrandolo con elementos de concre-
to armado para que no se vuelque por cargas sismicas perpendiculares a su plano.
Cabe mencionar que en el sismo de Nasca (1996, Ref. 16) se practicd esta solucion
en algunos colegios, pero, el espesor de la junta (rellena con tecnopor) resulté insu-
ficiente {(menos de 2 cm), por lo que se produjo el problema de columna corta.

- Limitar los desplazamientos laterales peraltando las columnas (transformandolas
practicamente en pequefias placas) o adicionar placas de concreto armado.

—  Emplear planchas de fibrablock en vez del alféizar de albaiileria. Estas planchas son
muy flexibles y se reacomodan a las deformaciones de las columnas.

R — ey

|
| 1 Junta Tecnopor |

PLACA | = Attéizar —

— || == aislado

R ooo Fig. 7.38.

Cuando se presenta la interaccién tabique-pdrtico, los tabiques de albanileria pueden
fallar (Fig. 7.39) por traccién diagonal, compresién en las esquinas en contacto con los
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pérticos y por cizalle en su zona central (a la altura de la junta de construccién entre
jornadas de trabajo), y las resistencias asociadas a cada falla aparecen en la Ref. 8.

De fallar uno de los tabiques del edificio, desapareceria el efecto de puntal y los resulta-
dos del andlisis estructural que contemplaba la interaccion no servirian. Por esta razén,
se aconseja minimizar la interaccion tabique-pdrtico reduciendo la carga que absorbe el
tabique (puntal), mediante la adicién de placas de concreto armado, de tal manera que
siempre el tabique se comporte en el rango elastico.

—> -

Traccién Diagonal Compresion Cizalle

Fig. 7.39. Forma de Falla de los Tabiques de Albariileria.

Otra manera de atenuar la interaccién tabique-pértico consiste en emplear tabiques cons-
truidos con planchas de fibrablock (o de madera), y para evitar la interaccién, debera
aislarse los tabiques de la estructura principal. En el Gltimo caso, debera arriostrarse la
albanileria con elementos de concreto armado (separados de la estructura principal me-
diante juntas rellenas con tecnopor), capaces de evitar el vaciamiento del tabique ante
acciones sismicas perpendiculares a su plano.

7.2.3. Simetria y Juntas Sismicas

Cuando un edificio presenta una gran asimetria en la forma de su planta (Fig. 7.40), o en
elevacion (Fig. 7.41), o cuando los elementos resistentes estan mal dispuestos generan-
do bloques con distintas caracteristicas vibratorias, es conveniente separar el edificio en
bloques mediante juntas sismicas, de manera que estos bloques no interactien entre si
evitando el choque entre ellos.

El objetivo de estas subdivisiones sera evitar problemas de torsién y los cambios bruscos
de rigideces y masas entre los pisos consecutivos.

Cada uno de estos bloques deberan ser analizados en forma independiente, y la creacién de
lajunta (reilena con algiin material blando, por ejemplo, Tecnopor) implicaréa la adiciéon de
nuevas columnas o placas en la zona de separacion. Cabe también mencionar que enla Norma
Sismo-resistente se especifica el espesor minimo que deben tener estas juntas.

A continuacion, en la Fig. 7.40, se muestra algunas plantas irregulares que ameritan la
creacion de juntas sismicas, que no necesitan atravesar la cimentacién.
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Fig. 7.40. Plantas Irregulares que Requieren Juntas Sismicas.

Cuando el edificio tiene una reduccién en planta consi-
derable (Fig. 7.41), transformandose una zona en una
torre, sera necesario que la junta atraviese la cimen-
tacién, para asi evitar problemas de asentamientos
diferenciales (aplicando la teoria de la subrasante, re-
cuérdese que los desplazamientos son proporcionales
a los esfuerzos actuantes en el suelo).

Por otro lado, cuando el edificio muestra una planta
muy alargada (mas de 40 m), también es conveniente
desdoblarlo en bloques, para de esta manera evitar
problemas por cambios de temperatura o por contrac-
cién de secado del concreto.

Se ha presentado casos de edificios con plantas muy
alargadas, donde el concreto del aligerado se vacié de
una sola vez, origindndose fuertes contracciones que

ELEVACION
/ Junta o
R
| | | || Reacciones det Suelo

dieron lugar a fracturas diagonales en placas de concreto armado que tenian nada menos

que 7 m de longitud, tal como se ilustra en la Fig. 7.42.

Una manera de solucionar el problema de contraccidén de secado consiste en vaciar el
concreto del aligerado en dos etapas (franja izquierda y derecha respecto al eje central)
dejando un tiempo prudencial (unas 2 semanas) entre ambas etapas, o empleando aditi-
vos que retarden la fragua del concreto. Soluciones como las mencionadas, deberén

especificarse en los planos estructurales.
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RARRAS

Fig. 7.42. Falla de Placas por Contraccion de Secado de una Losa Alargada.

Cabe indicar que cuando se vacia el concreto en dos etapas, el concreto nuevo trata de
retraerse, creandose una JUNTA DE CONSTRUCCION, la cual constituye una zona
potencial de falla; en consecuencia, esta junta deberd hacerse en las zonas menos
esforzadas, por ejemplo, en el caso de una losa aligerada que carece de refuerzo por
corte (estribos), esta junta debera realizarse al centro del pafio, puesto gue en esa zona
la fuerza cortante es minima.

Debe mencionarse gue estas juntas de construccién deben ser lo méas rugosas posibles,
asimismo, debe eliminarse las particulas sueltas y se debe humedecer el concreto anti-
guo antes de vaciar el concreto nuevo.

Por otro lado, muchas veces se ha observado fallas en las placas de concreto armado a
la altura de las juntas horizontales de construccién, producidas por una mala transferen-
cia de la gran fuerza cortante (V, en la Fig. 7.43) que absorbe la placa hacia la cimenta-
cién; este problema puede solucionarse disefiando llaves de corte en la interfase cimen-
tacién-placa, o sino disefiando espigas de acero vertical {(“dowell”) mediante la teoria de
corte-friccidon, estas espigas son barras adicionales a las que necesita la placa por flexion.

|

Fig. 7.43.

- Junta de_ -
construcmon

CIMENTACION | .
| | CIMENTACION

LLAVES DE CORTE DOWELLS
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7.2.4. Problemas Propuestos

1.- La figura muestra el modelo
matemadtico del pilar de un |

puente de concreto armado, - Pilar en Voladizo

fe,
|
|
|
|

cuya zapata apoya sobre un 6.0m (1.0x1.0m)

suelo flexible; contemplando el © E=2'000,000 ton/m?

efecto P-d y efectuando 2 . |

iteraciones, se pide el momen- ‘\ Cosficiente de Subrasante

to flector en la base def pilar. ! 10,000 ton/m?

L
Se despreciara la deformacién x\\’\‘@\\\\\\'\\'\\\\\J\l\“\\{\\\§§

por corte. Zapata Rigida
(3.0x3.0m)
RESULTADO: 124 ton-m

2.- Aplicando el método de Muto y contemplando el efecto P-8 (2 ciclos), dibuje el DMF
en las columnas y viga de arriostre correspondientes a la estructura mostrada. Se
supondréa que las columnas no se deforman axialmente (contemplar sélo la trasla-
cion del tanque).

Datos: e .
tanque de agua
Columnas: 0.4 x0.4m 15 top | 1ENAUE o g
. _ P=100ton
Viga: 0.3x0.5m L

E = 2'000,000 ton /m?

P 25m
Ko = 0.001 m? |
viga de arriostre |
Nota: por la rigidez que tienen las e
caras del tanque, puede |
asumirse que las columnas | o5

del segundo entrepiso estdn
empotradas en su extremo
superior. Adicionalmente, ob- K AN\
sérvese que las columnas del TR gk g - /(
primer y segundo piso (sepa- '

radas por la viga de arriostre)

estan dispuestas en serie.
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3.-

a)

b)

c)

d)

La figura muestra la planta de un edificio aporticado de concreto armado de cuatro
pisos; se pide: dibujar la envolvente de momento flector (en condicién de rotura)
para la viga del eje E (de un piso). Se seguira el siguiente procedimiento:

Aplicando el método de Cross, dibuje el DMF por carga vertical de servicio (hipéte-
sis de carga: D y L) sélo para la viga del eje E.

Apticando el método de Muto, calcule las rigideces laterales sélo del primer piso
para todos los ejes.

Analice sismicamente (hip6tesis de carga: E) al edificio en la direccién Y-Y. La co-
rreccién por torsién reglamentaria se hara sélo para el primer piso. Luego, dibuje el
DMF correspondiente al eje E.

Finalmente, empleando los factores de carga especificados por el RNC, dibuje la
envolvente de momento flector para la viga del eje E.

Suponer:

Ty

Ko = 1000 cm?® T @
E = 2'000,000 ton/m? B |
Vigas: 30 x 50 cm < '5.0m
|
Columnas: 45 x 45 cm . A /L a X
Altura de entrepiso: 3 m " som b g
g 20 Sy 2 e B0y
Aligerado: 0.3 ton/m? ) © D) ® P
Acabados: 0.1 ton/m? Y
yconcreto = 2.4 ton/m? 13.0 |
Sobrecarga: 0.2 ton/m? 7f
Fuerzas de inercia Y-Y lS{Q
aplicadas en el centroide #
de cada nivel: 3b:
F4 = 6 ton I
F3 = 5 ton 1
F2 = 3ton ;3-[071
F1 = 6ton NS < o & N )/

ELEVACION DE LOSEJES 1y 2
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7.3. Cimentaciones

La estructuracién que debe darse a la cimentacién de un edificio, depende del tipo de

suelo sobre el cual éste se ubique.

Para el caso que se cimiente sobre suelo duro, las zapa- T
tas pueden ser superficiales, aisladas y no necesitan vi-
gas que las enlacen, ya que al ser rigido el suelo, ellas

vibraran en fase ante los sismos.

Sin embargo, los problemas surgen cuando esas zapatas
estan ubicadas en el limite de propiedad (LP en la Fig. i
7.44), en cuyo caso, la carga axial (P) puede caer fuera {
del ndcleo central de la zapata, generandose tracciones ;
en el suelo, por lo que la distribucidon de presiones sera
del tipo triangular. En este caso, si el esfuerzo maximo en
el suelo {om) supera al admisible, debera emplearse otras
soluciones como son las zapatas combinadas o las conec-
tadas con una viga de cimentacion (Fig 7.45).

i‘&’\’\'\\\’\\\\'\'\'

Fig. 7.44.

Estas soluciones dependen de cuan alejadas estén las columnas vecinas. Cuando esta

distancia es me-
nor que 5 m (Fig.
7.45), la solucion
zapata combinada
(una sdla zapata
para las 2 colum-
nas) es la mas
econémica, mien-
tras que cuando \
las columnas es- \
tan muy distancia- \ | ]
das {por ejemplo,
en fabricas, alma-
cenes, etc.), se
recurre a conectar
la zapata ubicada en el limite de propie-
dad a un contrapeso {dado de concre-
to), a través de una viga de cimentacion
(VC, Fig. 7.46), capaz de absorber el mo-
mento originado por la excentricidad de
la carga axial (e).

Fig. 7.45.

Zapata Combinada

Esta viga de cimentacion debera estar
libre en su base (o con un material blan-
do) para que pueda deformarse.

e

foom B2 -+ Columna muy
T alejada
| B -
fP2 | nzz2 | o
i - ;xl ! I Dado de
|
N [ D I Concreto
-
ve H
e

I | . i
| =g
! 'z1 | ‘ﬂ
LRl 4 b

"
| .
Fl . 7.46
1] IR

[ | vC
‘1 L } _ S
| \ 7/1\ R Ilbre 10 cm)

S L

1 //‘ i L

Y [Pe= WL

\/\\\ Momento Flector enVC

DADO

SN
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La forma que adopta la zapata combinada (o las dos conectadas, Fig. 7.45), debe ser tal
que su centro de gravedad (CG) coincida con el punto de paso (CC) de la carga resultante
{P1 + P2), para que de esta manera exista una distribucién uniforme de la reaccién del
suelo (o la misma presién o en las dos zapatas conectadas), con lo cual, se trata de evitar
los asentamientos diferenciales.

Usualmente, se ana- P1 | Fig. 7.47. VC Isostética | p2
liza la viga de ci- \ . .
mentacion despre- | \L S S 1 Vol
ciando el efecto |. ~ z ve I ' l
. yy i {
hiperestatico de Ias: \ \ancho B1 © lancho=B2 | |
columnas (comosi | | |7 tibre (10 cm) L * !
la viga estuviese 7¢ N s noA A A
simplemente apoya- ri’ 7171{‘] o ‘l o ’\ L »_i 1 ig
da en las columnas,
Fig 7.47); sinem- | sk
bargo, mejores mo- Ve /
Lt n /\ /\ N NN AN

delos mateméticos H, 1\ J o B1 o B2 n P M
se muestran en la R i
Fig. 7.48.

P1 Fig. 7.48. VC Hiperestitica. P1 P2

A‘\
—
5
S <;A
%
s
<.
%
7/

| I col. MODELO 1 ‘ MODELO 2 ;
0.6h ] 21 06h MYLEY e i
1 | Kz / -1 =00) { i Z2
> i N
e ey ‘ L
& v N X Verificar el suelo L | 1 T
! Rz suietoa:Rz y . é' J
-€~ Mz=Kz 8 /e - \\\\'\\\\\\\

En ambos modelos, se ha supuesto que el punto de inflexion en la columna esté localizado
a 0.6 h, siendo “h” ia altura

del primer entrepiso. \l/ F=oBt=ksd Bt
o F /

En el Modelo 1, para fines de N XJV'; T e E/ i
un analisis manual, se ha su- ‘ \l/\/ | N7 8T
puesto que lazapataZlesri- ¢ \‘// s - biela 1
giday tiene como gradode li- | "/ ‘ egu'Va'exte 1
bertad traslacional al despla- | masade | ‘ area = PoL
zamientod. | | P ks B tL

1Coef subrasante | // S A= s

| ks=-9- | "B = ancho zapata E )
En el Modelo 2, las zapatas -~ & g Ok

N

son flexibles y las bielas, que . = & Fig. 7.49.
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estan espaciadas a una distancia constante igual a “t”, representan al suelo. Este mode-
lo debe ser analizado por computadora y el drea axial de cada biela (A) puede calcularse
suponiendo que el suelo y la biela equivalente {con moédulo de elasticidad igual a E), tienen
la misma rigidez axial (ver fa Fig. 7.49); en este caso, después de calculard , la presién
en el suelo se obtiene como ¢ = kso.

Por otro lado, es usual que las placas tengan un elevado momento flector en su base, por
lo que para reducir el momento que se transmite al suelo (Ms, con el cual se dimensiona
la zapata, Fig. 7.50), puede adicionarse vigas de cimentacion, dandose su seccién trans-
versal y el refuerzo respectivo, lo que permite evaluar el momento plastico de la viga
(Mp) y por equilibrio puede obtenerse la fuerza cortante correspondiente (Vp).

Como la cimentacion se dimensiona en el rango elastico, Mp y Vp deben reducirse divi-
diéndolas por el factor de amplificacién de carga sismica 1.25 y multiplicandolas por el
factor de reduccidn de resistencia por flexién (¢ = 0.9), ver la Norma E-060, para asi
obtener My V en la viga. Al actuar M y V en sentido contrario sobre la zapata (Fig. 7.50),
contrarrestaran al momento basal proveniente de la placa; luego, por equilibrio, puede
evaluarse el momento que se transmite hacia el suelo (Ms). Si “Ms” resuita elevado, puede
incrementarse tanto la seccién transversal de la viga como su refuerzo respectivo.

Fig. 7.50. |

+ ) .
| | |
, PLACA 1 : PLACA
| ) " v o
J‘ /// \\ ; / - .
{ - ‘ ’I\ it T
| ZAPATA D C D g ZAPATA 1
Do i 1 libre SR i |
S Ms 7 Me

Otra situacién que puede ocurrir es que una placa y la columna vecina tengan una zapata
combinada (Fig. 7.51). Usualmente, se supone que la zapata es rigida, conlo cual, al ser
elevado el momento en la base de la placa (Mp), la reaccién del suelo tendra una distribucién
triangular, presentandose tracciones en el suelo en la zona donde esta ubicada la columna.
Esto querra decir que la zapata debera absorber una fuerza cortante igual a la carga axial
que baja por la columna (Pc), requiriendo un gran peralte {D); esto no es cierto debido a
que la zapata se deforma, por lo que es mejor trabajar con un modelo matematico similar

| Pc | : T Pc l=oo PP
- v Col. ‘Placa . p : BxD S v Mp SR
‘ 7y Mp & _—
C Yo e e v SEEE I o T I\ T T TN
D  Zapata, ancho = B SRR S O *1,7; o
-k P KRS A § I3 A o N } b ) ‘ N I
R ‘ A RTINS

Zapata Combinada Rigida “ -1 Fig. 7.51. Zapata Combinada Flexible.
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al nimero 2, mostrado en la Fig. 7.48, donde la zapata es flexible (excepto en la zona
donde estd ubicada la placa, puesto que su gran altura la rigidiza), mientras que el suelo
es modelado como un conjunto de bielas equivalentes que trabajan a compresién. Si
alguna biela resulta traccionada, debera volverse a analizar el sistema eliminando esa
biela, ya que el suelo no trabaja a traccion.

Cuando el suelo de cimentacién es relativamente blando y ocurriese que la suma de las
areas de las zapatas aisladas es mayor que el 50% del drea en planta del edificio, o que
las zapatas se traslapan, se usa otro sistema de cimentacién denominado: Solado (o
Platea) de Cimentacién, el cuél puede ser rigido o flexible (Fig. 7.52).

Yy | f o o
My | I I - A
- P O\ k - ve || 1
. ‘ ->X = 2 I
CG Mx 1 }f ! |
‘ . | </§> PRI ‘
 Myi | ! B
OO Pidemd o
\\T > \\'}f \3\7\]\ W ANSN NS\N
| | N | | |
i i | ' | : ‘
| )| n | )
\,, - /s \\ [ ™ 7,‘ /{\{\ {f /ﬁ\r‘ﬂlf T A /T\ A/’
ST 1] o N
\
[ <
SOLADO RIGIDO SOLADO FLEXIBLE

Fig. 7.52. Solado o Platea de Cimentacion.

El solado rigido es una losa de cimentacién de gran espesor, mientras que el solado
flexible es una losa de menor espesor que apoya sobre vigas peraltadas. En ambos ca-
sos, la losa es de concreto armado en los dos sentidos y se asume que se comporta
como una gran zapata aislada y rigida, sujeta a cargas axiales (Pi) y momentos
bidireccionales (Mxi, Myi) provenientes de las columnas o placas.

La carga axial (P) y los momentos (Mx, My) resuitantes en el centro de gravedad del
solado (incluyendo el peso del solado y las sobrecargas respectivas), producen esfuerzos
sobre el suelo de cimentacién (o) que pueden calcularse aplicando la teoria de flexién
biaxial compuesta: 6 = P/ A + MxY /Ix + My X / ly; donde: X, Y son los ejes
centrales principales, A es el 4rea en planta del solado, e Ix, ly son los momentos princi-
pales de inercia del solado. Esta teoria es vélida siempre y cuando el suelo trabaje a
compresidn; de lo contrario, debe aplicarse las ecuaciones de equilibrio para calcular c.
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Después de calcular o, debera revisarse que el suelo no falle por compresién; asimismo,
con la presién del suelo, podra determinarse los esfuerzos internos en la losa.

Especial cuidado debera tenerse cuando la losa apoya directamente sobre columnas (so-
lado rigido), debido a la posibilidad de una falla por punzonamiento del solado (similar a los
flat slabs), en cuyo caso, debera colocarse capiteles en la base de las columnas.

En el caso de suelos muy blandos se recurre a la solucién pilotes de punta (si el estrato
blando es muy profundo se utiliza pilotes de friccién), donde las zapatas se conectan a
través de vigas de cimentacion (VC) que les permiten vibrar en forma ordenada (en fase)
ante las acciones sismicas, asimismo, estas vigas sirven para arriostrar la gran longitud
que usualmente tienen los pilotes. Ver la Fig. 7.53.

ESTRATO BLANDO

- Pilote de Punta

¢ Estrato Duro

Fig. 7.53. Cimentacion Empleando Pilotes de Punta.

Cabe indicar que los pilotes - -—— T ve 7 zapata
rigidizan la cimentacidn y se | ‘ (w; R ; j = i
ha observado casos (Fig. E T | |

7.54) donde en uno de los i ]

| pilotes
ejes del edificio existia pilo- | CR X |
tes, mientras que en el gje pa- f: M Torsion ‘
ralelo, la cimentacion era su- i
perficial; ésto produjo que las |
columnas cuyas zapatas apo- ‘

yaban sobre pilotes fuesen J‘
mas rigidas lateralmente que | ., i
|

las que apoyaban sobre za- | =
patas aisladas, presentando-
se problemas de torsién en Fig. 7.54.
la planta del edificio.
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En lineas generales, debe evitarse cimentar sobre arenas sueltas, porque se pueden
compactar (densificar) por las vibraciones sismicas, causando asentamientos diferencia-
les en la superestructura; mas aln, cuando este suelo tiene una napa freatica elevada,
puede producirse problemas de licuefaccién, perdiendo la arena su capacidad portante,
convirtiéndose practicamente en “arena movediza”, esto ha ocurrido en Chimbote ante
el sismo del 31 de Mayo de 1970.

En Talara (1983) ocurrieron dafios severos en viviendas de albaiileria, cuya cimentacién
apoyaba sobre arcilla expansiva, ésta al e
entrar en contacto con el agua se hinché |

. . f . Col.. crear un nivel adicion
originando asentamientos diferenciales y . _|*e+  crearunniveladicional

enormes grietas en los muros. Viga

- } " T libre © colgar tuberias
Una solucién al problema mencionado, R d N 2 e e
puede realizarse profundizando la cimen- ! .
tacion, por debajo de la zona de hincha- ‘ﬂ: - | Zonade
miento (Fig. 7.55), y separando con ma- i ~ -Material  hinchamiento
terial granular la columna de la arcilla °l .| granular ; dela
expansiva, para de esta manera atenuar B ! arcilia
la fuerza de friccion que desarrolla la ar- qu . | expansiva
cilla al expandirse; en este caso, el pri- (. \/
mer piso funcionarad como un nivel adi- ~— | o ‘ o
cional, cuya base no debe entrar en con- L zapata ] Fig. 7.55

tacto con el suelo a fin de que la arcilla
pueda expandirse.

7.3.1. Problema Propuesto

Asumiendo que la viga de cimentacién (VC) plastifica en sus extremos, con un momento
Mp = 30 ton-m, determine la carga axial y el momento flector {ambos en condicién de
rotura) que transmite cada zapata hacia el suelo de cimentacién.

N~ I ™
RESULTADO: i
zi 22 ‘
| 200ton P(ton) 185 215 \ | 200ton |
C Mem 475 a7s \ Y |
7 Mviootm | 7 vaooem!
Ve ;
zapata Z1 T - zapata Z2 ;
= N N \
L 3.0m 40m ] \ 3.0m L
1 \ S B
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INTRODUCCION A LA
SOLUCION MATRICIAL
DE ESTRUCTURAS
PLANAS. Método Directo

de Rigidez

El objetivo de este capitulo es efectuar una introduccién al andlisis matricial de estructu-
ras, asi como que el lector tenga una idea basica de como trabajan los programas de
cémputo de analisis estructural {entre ellos, el programa EDIFICIO), incluyendo los mas
sofisticados como son los de Elementos Finitos.

En principio, se su-
pone que la estruc-
tura estd definida
en un sistema de
referencia dextro-
giro, denominado
SISTEMA GLOBAL
(X, Y, Z),yque to-
dos sus nudos pue-
den moverse positi-
vamente en el sen-
tido X, Y, Z, inclu-
so los apoyos (Fig.
8.1), para después
imponerles condi-
ciones de restric-
cion.

8 \
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|
/i % 3i-1
£ SISTEMA 3i %93%2

GLOBAL

GLenelnudo "i"

‘\\ PORTICO PLANO

Fig. 8.1. Grados de Libertad de un Portico Plano y de una
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\
Y 2 \ L
b 4 |
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|
X 2j i
S ‘s
4 SISTEMA (ST
2 GlosaL GLen el nudo " i|

ARMADURA PLANA |

S

Armadura Plana.

En cada uno de los nudos, un pértico plano tiene 3 grados de libertad (GL), mientras que
una armadura plana tiene 2 GL y una viga continua 1 GL (Fig. 8.1A). La numeracién



260 8.1. Cargas Nodales {Q}

. Y
DL A
GL en el nudo "i" /N\dy
2 3 ¢ By

Y 1
/}\ gp‘,i,,*,,”.,, 7%”77”7”77 o h /2 6 z e Z 1‘ ‘» 6;( X

1 LR XX 0
| (M @ @) X
e PORTICO ESPACIAL
724 VIGA CONTINUA (6 GL / nudo)

Fig. 8. 1A.Grados de Libertad Rotacionales en una Viga Continua y Grados de Libertad en
un Nudo de un Portico Espacial.

asignada a los grados de libertad estéa relacionada con la numeracion que tienen los
nudos, los cuales deben tener una numeracion creciente y correlativa (desde 1 hasta n).
De esta manera, si se conoce a que nudos concurre una barra i-j, se podra identificar los
GL en sus extremos.

8.1. Cargas Nodales {Q}

El método Directo de Rigidez hace uso de cargas aplicadas sobre los nudos de la estruc-
tura { Q }; estas cargas son positivas si siguen el sentido positivo de las coordenadas
globales.

De esta manera, si existiesen cargas actuantes sobre las barras, debe aplicarse el prin-
cipio de superposicién, desdoblando a la estructura original en la suma de dos estados
(Fig. 8.2), los cuales son:

1.- ESTADO PRIMARIO. En este estado se aplica todas las solicitaciones externas y
se restringe todos los grados de libertad, mediante apoyos simples y conexiones de
empotramiento. Con lo cual, al quedar fija la estructura, sera cinematicamente de-
terminada, surgiendo un vector de reacciones { r } en los apoyos ficticios.

El célculo de las reacciones { r } en el Estado Primario se realiza fijando los extre-
mos de cada barra (Fig. 8.3) y aplicando sobre ella las solicitaciones respectivas,
esto daré lugar a las acciones de empotramiento en cada barra {q’ },,, .., que se
transmiten en sentido contrario sobre los nudos; luego, efectuando el equilibrio de
cada nudo en el sistema global de referencia, se determinan las reacciones.

Como esas reacciones son ficticias (no existen en la estructura original), deberan
eliminarse aplicando en el Estado Complementario un sistema de fuerzas en sentido
contrario, la que daré lugar al Vector de Cargas Nodales {Q} = -{r}.

2.- ESTADO COMPLEMENTARIO (o SISTEMA Q-D). En este estado se aplica el
vector de cargas nodales { Q } y se liberan los grados de libertad; éste estado es el
que se resuelve mediante el Método Directo de Rigidez.
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En la Fig. 8.3 se muestra la solucién del Estado Primario y el vector de cargas nodales
{ Q} por aplicar en el Complementario, para el pértico correspondiente a la Fig. 8.2.
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Nodales { Q } para el Pértico de la Fig. 8.2.
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Usualmente, cuando la estructura estad sometida a cargas sencillas, los programas de
cémputo resuelven el Estado Primario; pero, cuando las solicitaciones son complicadas
{por ejemplo: efectos de temperatura, desplazamientos de apoyos, cargas variables, etc.),
o cuando la estructura estd compuesta por barras de seccién variable (incluyendo las
prismaticas con brazos rigidos), la mayoria de los programas requieren que se les propor-
cione como datos las acciones de empotramiento tipicas (axial, cortante y momento
flector, que se repiten varias veces) en los extremos de las barras.

Estas acciones de empotramiento { q’ } se calculan para cada barra i-j en el Estado
Primario y se consideran positivas cuando siguen el sentido positivo del SISTEMA LO-
CAL de referencia (Fig. 8.4), el cual es un sistema dextrogiro cuyo eje x’ sigue la direc-
cién axial de la barra y va dirigido desde el nudo menor (i) hacia ei nudo mayor (j).

Posteriormente, como se conoce la inclinacién de la barra (8), el programa se encarga de
rotar estas acciones convirtiéndolas al Sistema Global { qi }, con lo cual, es posible
efectuar el equilibrio del nudo en forma directa, contemplando las distintas barras que allf
concurren, para de esta manera obtener las reacciones ficticias { r } en el Primario vy,
finalmente, el vector de cargas nodales { Q } en el Complementario.

a5 q4
ESTADO PRIMARIO /7 N
5 O
/La q ' e \(,;JT#1 | ™
}// (]) > (l) TITLLD pr
SISTEMA LOCAL e E - CT#1
X | L
LTI E
LOCAL i q1 } ; 1777” ¥ ;}
(1'2N q1 § | g2 | nudo " | |
\ b4 1 f i !
GLOBAL @ L A
2 ) a4 | P A
a3l , a3 PRIMARIO | g5 | nudo "
- (">a wea) | ge | EJEMPLO DE CAF{GASJ
a TiPICAS (€T)
<—(*X> {r}enelNUDO "

2 /g3

Fig. 8.4. Acciones de Empotramiento { g’ } en el Sistema Local de la Barra i+.

Cabe indicar que el vector de acciones de empotramiento tipico (calculado o dado como
dato) en el Sistema Local de referencia { q" } . . tiene que ser archivado, con el objeto
de sumar'lo con el vector correspondle.nte al complementano {q }Complememario , para asi
obtener finalmente las fuerzas de seccioén en el Sistema Local:

{ q’ } = { q' } Primario + { q' } Complementario
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8.2. Solucién del Estado Complementario

Aplicando el método de rigidez (principio de superposicion sobre los desplazamientos)
sobre una estructura sencilla con dos grados de libertad, se tiene:

COMPLEMENTARIO { ; r- |

Qt i Q2 | R11 R21 | N v
O AD1 o b ALY ™ Rin | GY | %
AT NOZ7AN D1 | g\‘ B ﬁk)} + D2 7T AN
AN\ & | ! ‘ R12 R22 ‘
(1) 2 L Di=1,D2=0 ) L Di=0, D2=1 |

Equilibrioenelnudo 1: Q1 =R11D1 + R12D2

Equilibrioenelnudo 2: Q2 = R21D1 + R22D2

1 ) (Rﬁ R12

~
i

i

= | |
P

Ecuaciones que ordenadas matriciaimente resulta: i
4 _R21  R22

Q1

i
Q2|
Para el caso general de una estructura con N grados de libertad, las ecuaciones de
equilibrio planteadas en cada nudo de la estructura (3Fx = O, ZFy = OyXM = 0), enel
Sistema Global de Referencia, conducen a la denominada Ecuaciéon Bésica de Equilibrio
Nodal:

[RI{D}={Q}
Donde: {D} = vector de desplazamientos de los nudos
{Q} = vector de cargas nodales
[R] = matriz de rigidez nodal o global de la estructura completa

La matriz [ R ] es simétrica, cuadrada, de orden N x N; donde N = niimero de grados de
libertad. Por ejemplo, para un pértico plano con 20 nudos (incluyendo los apoyos), [R ]
contendrd 60 x 60 elementos. Cabe indicar que esta matriz no tiene inversa, debido a que
todavia no se ha impuesto restricciones a los apoyos; es decir, se estaria resolviendo un
sistema inestable.

8.2.1. Ensamblaje de la Matriz de Rigidez Global [ R ]

La matriz [ R ], esta constituida por los denominados coeficientes de rigidez “ Rij “;
donde:

Rij =reaccion enla coordenada “ 1 “ cuando se imprime un desplazamiento unitario en la
coordenada “ | “, restringiendo al resto de coordenadas (Dj = 1, Di = 0, para “i”
diferente de “j” ).
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Por ejemplo, veamos como se llena la cuarta columna de [ R ] para el portico plano
compuesto por tres nudos (9 GL) y dos barras (A y B), mostrado en la Fig. 8.5.

R94 ?\4
8 5 R74 = NSV AN (5)77 T B (2) - / &\ -
9 é.;_A-LB_Lwﬁ a / AN
N\ (3) (2) N T // . ~ T
v R84 / P o
/T\ P A) v // e 54
e Al
3 > 1 rRaa 7 @
1) 1
=X o
£ SISTEMA Ri4 > '\ )
z GLOBAL
(Empotramiento en 1y 3) Roa Fig. 8.5.

El célculo de Ri4 se realiza trabajando con cada barra en forma independiente, para des-
pués, mediante las ecuaciones de equilibrio planteadas en cada nudo, determinar Ri4;
para esto, sera necesario trabajar en el Sistema Global de referencia. Para el caso que se

estd analizando (D4 = 1, Fig. 8.5) se tiene:

R64 = A64 + B64
1854 BS54 oo 864

B B64
§ B74 )3941\ Bza B | o—> 5 B44 <,,, K\/ 4\_,
R7a-B7a ) o

R94 B94

Da=1  As4 n44 A44 + Ba4
Ad4 < A6a
(2) Asa D4 =1 "
R84 B84 A64 : Ai4 R54 = A54 + B54

(A) : /
//@?
M a2

A34¢/

« \PWAL‘;

.
R14=A14 —=> ¥ &\ © f A34
§%3 A24

R24 = A24
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Donde puede observarse (para D4 = 1) que:

1.- La barra B trabaja sélo a carga axial (B54 = B64 = B84 =

2.- Labarra A tiene una deformacion axial igual a Cos 8, que genera una carga axial N,
y un desplazamiento relativo igual a Sen 6, que produce un momento flector My una
fuerza cortante V en cada extremo. V y N tienen que transformarse al Sistema

Global, para obtener los valores Ai4.

3.- Los valores Ri4 pueden obtenerse en forma directa (siempre y cuando se trabaje en
el Sistema Global) como la suma de los valores Ai4 y Bi4, notédndose que cada barra
aporta rigidez s6lo sobre los nudos a los cuales concurre. Por esta razén, es necesa-
rio conocer a que nudos concurre cada barra, de manera que el programa pueda

identificar los grados de libertad respectivos.

B94 = 0).

CUARTA COLUMNA
DE [R] APORTE DE "A"
! | |
NUDQ | R4 1‘ Al4 |
)} ( R24 | | A24 |
| R34\ 1 A34 APORTE DE "B"
- | Ras J Ads . B TB44 r
@ | Rsa A54 | || 8541
) | Re4 o ‘7A64j - JBe4»
R74 ‘ { B74 |
concurreal, 2 | !
3) R84 | | B84 \\
| mos , _ leeai

Lo que se ha realizado para D4 = 1, puede extenderse al resto de grados de libertad,
trabajando esta vez con las matrices de barra determinadas en el Sistema Global [ kij ], y

concurre a2, 3

sabiendo que ellas aportan rigidez sélo sobre los nudos a los cuales concurren.

Para una barra perteneciente a un pértico plano, [ kij ] estd compuesta por 6 x 6 elemen-
tos, ordenados de tal manera que las tres primeras columnas v filas correspondan a los
, Y las otras tres al nudo “j”; conj > i.

n- "

desplazamientos del nudo

6 0]
°1 W>)4 ['”k11 k12
e |
s > (i
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\ k41 ka2
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Puesto que se conoce a que nudos concurre la barra, sera facil

identificar sobre que grados de libertad (de la estructura) esta apor- 3i-1 ]

tando rigidez, recordando que para un nudo “i” de un pértico plano N “ 3i

se tiene: e > 3j-2
0

De esta manera, si se conociera [ kij ] en el Sistema Global, sera sencillo ensamblar la
matriz de rigidez nodal [ R ], como una suma directa de las rigideces que aporta cada
barra, siguiendo el proceso iterativo mostrado:

e

SN \/1 @ numero de barrasJ
S~

L calcular [kij] \

Preguntar a que nudos 1
concurre la barra, e ‘

| identificar los GL
[

e

—t

I
|
e [ acumular Rij ‘

— S

La matriz [ R ] es bandeada en forma diagonal y el ancho de la banda depende de la
maxima diferencia que exista entre los nudos “j” e “i” de una barra i-j cualquiera; cabe
indicar que una de las limitaciones del programaEDIFICIOes que j- i< 8.

En un programa de cdmputo se trabaja sélo con la semibanda superior, ya que la matriz
[ R]es simétrica y el resto de términos (a un lado de la semibanda superior) son nulos.

Regresando al ejemplo del pértico compuesto por dos barras (Fig. 8.5) se tendra:
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NUDO 1 2 3
GL 1 2 3 4 5 6 7 8 9
8 5 -1 ps_ m } _
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8.2.2. Matriz de Rigidez de Barra en Coordenadas Locales [ k'ij ]

Como se ha visto, el proceso de ensamblaje para formar la matriz [ R ] es bastante
sencillo, siempre y cuando se trabaje con matrices de barras calculadas en el Global [kijl;
pero, calcular [ kij ] es
muy complicado, en vis-

ta que primeramente los EJEMPLO: CALCULO @ > ® )
desplazamientos unita- DE LA 4ta. COLUMNA DE [ kij Vi Nji g'-\'k')44
rios en el Sistema Global Miji Z&L_)kg‘:_OBAL
deben descomponerse LocaL /,//'X\ 4-1

en el Local, para asi de- y -

terminar el momento M k14
flector (M), la fuerza cor- Ty X k24 } nudo "
tante (V) y lacargaaxial g opa.  0x N ki) = | k34 |

{N); luego, V y N tienen k24 / ka4l

que volverse a transfor- 1 v (') (global) | k54 ‘ nudo "j"
mar al Sistema Global k34 (&> Mi o4 |

M k14
para hallar [ kij ].

De esta manera, para sistematizar el proceso, lo que se hace es trabajar con una matriz
de barra formulada en el Sistema Local [ k'ij ], para después transformarla al Sistema
Global. Esta matriz resulta simétrica, y el nimero de elementos que la componen depen-
de de la cantidad de grados de libertad que tenga la barra en sus extremos.

Cabe destacar que en un programa de computo los coeficientes de [ k’ij ] obedecen a
férmulas preestablecidas, donde solo hay que reempiazar los pardmetros E (mddulo de
elasticidad), L (longitud de la barra), | {(momento de inercia) y A (area axial) por sus
valores respectivos.
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Como ejemplo, se mostrara la manera como se determina [ k’ij 1, en el Sistema Local,
para los siguientes casos:

1.- Barra de una viga continua deformable por flexion, con GL rotacionales:

2 () () J—

¢ R | ]

N \92/}/?: 4EI/L 2EI/L [ 0]

<¥ o A "74‘\ [ k"j ] - i
(:) ©>0 LzEI/L 4!5»/1.77| )
4EI/L 2EI/L . \
T N N N

g\ <! "Aﬁ:’:;;/‘"”{§ “ G \\‘F B 1 M\k)

‘ ) 2EI/L 4EI/L
D1=1,D2=0 D1=0, D2=1
(primera columna {k'it}) (segunda columna {k'i2})
2.- Barra de una armadura plana:
4 0 0
\\ ﬂ 3 N N ,_]
@ > @ EA/L 0 -EA/L 0 |~
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/ N l o o 0| 0
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/
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Ejemplo: Tercera Columna { k'i3 } 7

(D1=D2=D4=0)
0 \(J{)
EA/L & M1
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3.- Barra de un pértico plano deformable por flexién y fuerza axial:

0> 6 6El .- 0
L2
jemplo: 2da. Columna de [ k' N
(D1=D3=D4=D5=D6=0) _— 12E1
La

6EI
L2
0 12E1
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(@ 1))
— T e T e T~
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0 12E1/L2 6E!l/L2 0 -12Et/L® G6EI/L2
(Kii] ) 6EI/L? 4EI/L 0 -6El/l2  2EI/L
ij]=
LEA/L 0 0 EA/L 0 0
0 -12E1/13 -6EI/1L2 0 12E1/L2 -6EI/L2
0 6EI1/L2 2EI/L 0 -6EI/L? 4EI/L

@

e

)

El programa “EDIFICIO” trabaja con una matriz [ k’ij ] correspondiente a una barra con
brazos rigidos en sus extremos, contemplando adicionalmente la deformacién por corte,

lo que proporciona férmulas preestablecidas mas complicadas que las mostradas.

Por otro lado, en una barra correspondiente a un pértico espacial, la matriz de barra en el
Local resulta de 12 x 12 elementos (6 GL por nudo); asimismo, en un programa de
Elementos Finitos, la matriz del elemento finito resulta mucho méas complicada (Ver

Anexo 3), pero siempre los coeficientes k'ij obedecen a férmulas preestablecidas.

8.2.3. Transformacién de la Matriz de Rigidez de Barra del Local [ k'ij ] al Global

[ kij ]

Se trata de transformar vectores de fuerzas y de desplazamientos, aplicados en el
“i” 0 “j”, desde el Sistema Local ({q’}o{d' })alGlobal {({q}o{d}}):

nudo
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a5
AT /NG5
6 . e
d ()] q6 & )0)4> q4
0>
(i FUERZAS / (g_)
g/ﬁg (o *"9 at
- LOCAL gj 3
_d5
] d4 /\d5
-y | e
v 0 T
/
0>
— / Y
d2 /
DESPLAZAMIENTOS 7 z X

QI) -——> d1
7 d3 GLOBAL

Para esto, debe entenderse que en coordenadas locales o globales, la ecuacion basica de
equilibrio en una barra i-j se cumple: {q'} = [k’]1{d'} vy {q} = [k] {d}, respectivamente.

En el Sistema Local, la ecuaciéon béasica de equilibrio puede desdoblarse de la siguiente
manera:

\( {q'} nudo "i" 7 ({d‘}nudo""

N 1
i {q'} nudo j = [K]

| {d"}nudoj

|

Como { g’ } vy {d’}, en cualquiera de los nudos (i, j), son vectores con tres componentes,
se vera primeramente cémo se transforma un vector cualquiera V del Sistema Global (com-
ponentes V1, V2, V3) al Local (componentes V'1, V’'2, V'3). Para esto, llamaremos 6
al angulo que forma el eje x’ del Sistema Local con el eje X del Sistema Global.

Cabe mencionar que en un programa de cémputo, ias coordenadas de los nudos son
datos y que previamente se ha indicado a que nudos concurre la barra (i-jconj > i), con
lo cual, es posible: 1) definir el sentido del eje x* del Sistema Local; 2) calcular la longitud
de la barra; y, 3} obtener el 4ngulo 6 para cada barra i-j en andlisis.
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Y
7 X
' V1 ()]
y' i
< V1Cos 8
ANy N
B > ~
{
V2 Cos 6 N V2 Sen 6
e AN
/ Vi S X M X
— g
0 X
P N
s vs s/ Ejemplo: Céiculode 6
B e en la barra 2-3
L/ V1Seng
s Z2=27

N ]/ - Y
LVt | i ViCos® + V2Sen® Cos6 Sen6 ¢ l t V1

‘ i

Jv‘z } = ﬂ’-V1Sene + V2Cos 6 = 1 -Sen6 Cos8 ¢ 1 v >

| |

‘ ‘ | i \
V'3 v3 J 0 0 1 V3

RES BN L |y ]

En general, para un nudo cualquiera se tiene: {V'} = [r1{V }; pero, como la barra
consta de dos nudos extremos (i, j) se tendra para el vector de fuerzas:

[ 1 r .
<: {q'} nudo "i" [rl (0] | {q}nudo"i*
ﬁ {q}nudo "}

| {a}nudoj | (0] [r] J ]

Oloqueeslomismo: {q'} =I[R]I{q}

Donde [ R,] es una matriz de 6 x 6 elementos (para el caso de barras que pertenecen a
pérticos planos), conocida con el nombre de Matriz de Rotacién o de Transformacion del
Sistema Global al Local.

La Matriz de Rotaciéon [ Rj] es de 2 x 2 elementos para el caso de una barra correspon-
diente a una viga continua, de 4 x 4 elementos cuando la bafra corresponde a una arma-
dura plana y de 12 x 12 elementos cuando la barra corresponde a un pdrtico espacial, tal
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1 ) ® 0
(f\ ﬂ/‘l \ _« r M
AN D2 B o o |
S5\ TS [Rg 1= . 1
|
@ @ > @ | ° o
BARRA DE UNA VIGA CONTINUA CON GL ROTACIONALES (Z2=2')
4 N
>/ 3 0) 0
-~ /\77’\ e N RN
Cos 6 Sen o 0 0 W\ 3
¢ @)
(R ] = ‘-Sene Cos 0 0 0 f
‘ 0 0 Cos 0 Sen 0 \#
l 0 0 -Sen 6 Cos 0 !/0)

BARRA CORRESPONDIENTE A UNA ARMADURA PLANA

como se muestra a continuacion.
En forma similar, para los desplazamientos se tiene: {d" } = [R,]1 {d }

Como la ecuacion basica de equilibrio en el Sistema Locales: {q"} = [k’ ] {d"},
entonces, reemplazando { q" } y { d’ } por sus equivalentes en el Global, se tendra:

{a'} =[RI{a} =1k 1{d}=[KI[RI{d}

Con lo cual se obtiene: {a} =[RI"IK I[RI{d} [11
Pero, en el Global, la ecuacién basica de equilibrio es: {gq}=[kl{d} (2]
Por lo que identificando términos en [1] y [2] resulta: [kl =[RI"[k "T[R,]

Puede demostrarse que: [ R,]"" (inversa) = [ R,]7 {transpuesta), por lo que finalmente se
obtiene:

[kl =10RITIKI[R]
Esta dltima expresion es la que se emplea en los programas de computo para transfor-

mar la matriz de rigidez de una barra del Sistema Local al Global, para después proceder
con el ensamblaje de la matriz de rigidez global o nodal [R 1.
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8.2.4. Cdlculo de Desplazamientos, Reacciones y Fuerzas de Seccion

Una vez ensamblada [ R ], no es posible resolver el problema {Q} = [R]{D } en forma
directa, debido a que [ R] no tiene inversa; es decir, hasta este instante, al no haberse
impuesto las condiciones de restriccidon brindada por los apoyos, se estaria resolviendo
una estructura inestable.

‘ T
T Rff Rf
Por esa razon, es necesario indicar en un pro- [R] = F[ ] 1 [ ﬂ J‘
grama de cémputo cuales son los grados de - (Rr] ‘ (Rrr] |
libertad restringidos por los apoyos, para L | B
particionar a la matriz [ R ] de la siguiente - - -
1 - 1
manera: {af} lMRff] tmer | [ con !\
= | <
{ar} { | [Rf]  [Rr] J | {Dr} (
Donde: L P ¢ N J
f = free (libre)
r = restrained (restringido)
{Df} = vectorde desplazamientos (desconocidos) asociados a los GL reales.
{Dr} = vector de desplazamientos asociados a los GL restringidos por los apoyos;
usualmente: {Dr} = {0}
{Qf} = vectorde cargas nodales aplicadas en los GL reales.
{Qr} = vectordereacciones en los GL restringidos por los apoyos.
[Rff] = matriz de rigidez asociada a los GL reales; es simétrica, de orden N x N,

donde: N = nimero de GL reales (es la verdadera matriz de rigidez).

[Rrr]l = matriz de rigidez cuyos coeficientes estan asociados a los GL restringidos;
es simétrica, de orden N1 x N1, donde: N1 = ndmero de GL restringidos por
los apoyos.

[Rrf] = matriz cuyos coeficientes representan la influencia de los GL reales sobre

los restringidos; es de orden N1 x N

[Rfr] = matriz cuyos coeficientes representan la influencia de los GL restringidos
sobre los reales; es de orden N x N1. Cumpliéndose: [Rfr] = [Rrf ]

De esta manera: [RIFI{Df} + [Rfr]1{Dr} = {Qf}

De la cual: {Df} =[RFI"[{Qf}-[Rfr1{Dr}l
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Los desplazamientos { Df } son positivos cuando siguen el sentido positivo del sistema
global de referencia (X, Y, Z).

Conviene indicar que algunos programas de cémputo (entre ellos, el programa EDIFICIO)
no contemplan los desplazamientos de apoyo, asumiéndose que { Dr} = {0 }; conlo
cual, resulta innecesario determinar la matriz [ Rfr ], de esta manera, los desplazamien-
tos asociados a los GL reales (en el Global) se obtienen como: { Df } = [ Rff ]! { Qf }.
En este caso, de existir desplazamiento de apoyo (de magnitud conocida), sus efectos se
contemplan en el Estado Primario.

Conocido { Df }, las reacciones correspondientes al Estado Complementario se calculan
mediante la siguiente expresion:

{Qr} =1[Rf}{Df} + [Rr] {Dr}

Estas reacciones deberan sumarse con las halladas en el Estado Primario. Cabe también
indicar que algunos programas de cémputo (entre ellos, el programa EDIFICIO) no calculan
reacciones, con lo cual, es innecesario determinar las matrices [ Rrf ] y [ Rrr |; en estos
casos, las reacciones se determinan por equilibrio de los nudos, en base a conocer las
fuerzas de seccion de las barras que concurren al apoyo respectivo.

Las fuerzas internas (o fuerzas de seccién: axial, cortante y momento flector) en los
extremos de una barrai-j (conj > i), definidas positivamente en el Sistema Local de
referencia, se calculan en el Estado Complementario como:

{a}=1k1{d}=10KkK1[R1{d}

En el calculo de { g~ } debe volverse a iterar barra por barra, formulando nuevamente
para cada una de ellas sus matrices [ k "] y [ R 1, mientras que { d } se extrae del vector
{ D } conociendo a que nudos concurre la barra en andlisis. A este resultado debe agregarse
el vector { q' } calculado en el Estado Primario.

Q5
{\q /7 q'4 /O\\d5
q6 £ . - )]
) d6 = N
y| xl / / d4
z /,/ Y
' d2 GLOBAL
a2y LOCAL 12 / , 5
20 o

< T
q't q3 FUERZAS INTERNAS (+) ~. .7 d3 DESPLAZAMIENTOS (+
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8.3. Resumen del Método Directo de Rigidez

/ DATOS
E, 1, A, coordenadas

|
lde nudos, cargas, apoyos

®

7 | Cudles son los GL
[ |

} PRIMARIO 1 “ restringidos ?
'calcular {q'}tipico y {r} - — .
{ calcular{Q}_ {r}

— S PR

|
|
!
I
}

‘Formar [Rff ] [Rfr] ‘

- [P I e

| COMPLEMENTARIO ; | .
i ensamblaje de [R] t’ Resolver W
|

i |

inicio: Rij = 0 L{Df}: [Rff]™" [{Qf} - [Rir]{Dr}] J

PR N )

PR - U

. <1 @ numero de barras j[ Reacciones ]

i {Qr}=[Rrf1{Df} + [Rr}{Dr} 1

{ Preguntar a que nudos l ot { Qr } prim?no 3
t concurre la barra, e } L

| identificar los GL : T
}k hallar L y 0 ’ ‘ ')&@ num?ryo de barras B

‘( Generar en el LOCAL W ‘ ; | Generar en el LOCAL ‘

|11y Ra1 | | K1y [Rel |
o ] B— e L |
; j Transformar al GLOBAL ;‘ ‘ ‘, Fuerzas de Seccién |
i [kl= [Re1" [K]) L) | { “ en el LOCAL |
S A = KT (R ] {d) |
7,,,77%[l acumular Rij J ‘L o .+{9 }pflmancLJ
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8.4. Ejemplos de Aplicaciéon

8.4.1. Armadura

Resolver la armadura mostrada en la Fig. 8.6. Nétese que al estar las cargas aplicadas
sobre los nudos, resulta innecesario resolver el Estado Primario, por lo que directamente
se solucionara el Estado Complementario.

) (B ) | 5
T Keari-1o00um

§

| o
| 2 ton / CARGAS ‘ ‘
3.0m NODALES : 0|
f ‘ 2 / {Q} = (j -5-2> ‘g
J, a — EA/L =2000 tor/m s (ton) 1 o |
i > Lo

y =

o Aom ,  Fig.86. | Coordenadas Globalesy GL  _ x

7

Para el caso de una barra que forma parte de una armadura, su matriz de rigidez en el
Sistema Local [ k' 1 y de rotacién [ R] estan dadas por las siguientes expresiones:

0] )]
SN SN \
[K']= ‘ EA/L 0 -EA/L © 1W &4 -
@ . o 4
0 0 0 o |/ bi>il 3
-EA/L O EA/L 0 |~ (])
0 0 0 0 ‘ )
2
[Re] = “ Cos 6 Sen® o 0 “
-Sen 9 Coso 0 0 ‘
‘ 0 0 Cos® Sen?9

(X', y"): Sistema Local
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ENSAMBLAJE DE LA MATRIZ DE RIGIDEZ NODAL EN EL SISTEMA GLOBAL [R]

Inicialmente se empieza con una ma-

triz nula (en este caso de 6x6 elemen- ) (2) ©) NUDO
tos), luego se calcula para una barra 7N N TN
determinada su matriz de rigidez glo- 1 2 3 4 5 6 GL
_ T ’ [~ —
bal [k] = [R,]" [k’ I[R,], se observa o 0 0 0 0 o 1
a que nudos concurre esa barra, y los (1)
términos de [ k ] se suman con los 0 0 0 0 0 o 2
términos correspondientes de [ R 1. 0 0 0 0 o 0o 3
(R1= @
El proceso se repite barra por barra, 0 0 Y Y 0 o 4
hasta terminar con el numero 'total de o 0 0 0 0 0 5
barras. Por otro lado, cabe indicar que @)
las matrices [k 1, [k" 1y [ R;]1 no se L0 0 0 Y 0 04 6
archivan, sino que se generan cada
vez que se necesitan.
BARRA "A" Sen® =3/5=06
E A /L =2000ton/m Cos8 =4/5=08
4]
[kA]= ) @
108 -06 0 0 j (2000 0 -2000 O 08 06 0 0 1280 960 -1280 QBOW
i" =
i 06 08 0 O 5 ‘ 0 0//-0608 0 0 960 720 -960 -720 l
i ; | l
; 0 0 08 -0 ; 1 -2000 0 2000 OJ 0 0 08 0.6 -1280 -960 1280 QSOJ
Lo o 06 ‘ . o0 o o0 olJlo o -06 08/ |-960 -720 960 720
Acumulando:
M @ @ NUDO
N AN
1 2 3 4 5 6 GL
1280 960 -1280 -960| 0 0O 10 ;
l | )
| 960 720  -960 7200 0 0 2/
1
-1280 -960 1280 960 } 0 0 3
[RI= ] > @
| 960 -720 960 720, 0 O 4
0 0 0 0 0 o 5 \\
L o 0 o o o olde /@
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BARRA "B Lo Sen6 -0
EA/L=1000ton/m  © oA x o -1
()} @ Cost =-
[kB]= €3] 3
- - _ N N -
0 0 0 1000 O -1000 O (-1 0 0 0 1000 0 -1000 O
-1 0 0 0 0 0 0 0 -1 0 0 0 0 0 0 l
o -1 0 -1000 1000 0 0 o 1 0 -1000 O 1000 ©
0o o0 J Lo o 0 -1 0 0 0o o
Acumulando:
U @ @ NUDO
AN N
1 2 3 4 5 6 GL
o~ Sy
1280 960 -1280 -960| ™0 0 1
Nota: En un programa de - — AN > )
computo sdlo se trabaja 960 ' 720 -960 -720 0 N0 2
con la semibanda supe- o .
rior (linea punteada). R=| |20 960 2280 960 -1000 O 3 > @
-960 -720 960 ‘ 720 0 0 )
< L
0~ \o 1000 O | 1000 O t 5 >
. o o> L o 0 o lo /l, 6 ./ @

CALCULO DE LA MATRIZ DE RIGIDEZ [Rff] y DE LOS DESPLAZAMIENTOS {Df}
ASOCIADOS A LOS GRADOS DE LIBERTAD REALES

En este caso, el nudo 2 {con GL: 3 y 4) es el Gnico que se desplaza, los apoyos 1y 3 no
se desplazan = { Dr} = {0 }. Por otro lado, [ Rff ] se extrae de la matriz[ R].

2 NUDO P
T {Df}=[Rff]" {{Qf}-[Rfr]{Dr}}
3 4 Gl ) . oL
[Rff]=| 2280 960 3 > i {Dt}= [Rff] " {Qf} 1
| >3
90 720 4 Nudo 5
. | - - i !
D3 2280 960 ]" ros | 0001 -000133 | | 5 f _ E 0.007667 | m
D4 | 960 720 J Q4 .0.00133  0.003167| | -2 ' ; -0.013 l

|

Nota: En un programa de computo el cdlculo de { Df } se hace solucionando un sistema de
ecuaciones lineales, sin invertir la matriz [ Rff ].
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CALCULO DE LAS FUERZAS INTERNAS EN EL SISTEMA LOCAL

En este caso, {q° } = {0}, porlo que las fuerzas internas se obtienen como:

Primario

{a’} =[k'1IR 1 {d}... (en el Sistema Local)

BARRA "A"
Nudo
(q}= 2000 0 2000 0 || 08 06 O O 0 \ | 333 }}
(ton) [; 0 0 O O0/||-06 08 0 O 0 ‘ 11 o |
%-2000 0 2000 0|0 ©0 08 06 || 0007667 333 ‘
o 0 o o.lo o o6 08! 003 l 0 {‘2
BARRA *B" 7.67 e% :'-l-~-~-%)e 7.67 ton
T NS L 0
0 y Nudo
(q}= (1000 0 -1000 0‘71 4 0 o o {o.oo7ee7§ i-7.67 ;
@) | 0o 0o o 0,0 -1 0o O 0013 | | o |?
§-1ooo 0 1000 0 \ ! o o 4 o ’ i o { 7.67
0 0o o o_‘ o o0 o a4l o | o |3

CALCULO DE REACCIONES
{Qr} ={Qr}, i + [Rf1{Df} + [Rrr1{Dr} ... (en el Sistema Global)

Enestecaso, {Qr},, .. = {0}, asimismo, { Dr} = { 0} debido a que los apoyos 1y
3 no se desplazan, porloque: {Qr} = [Rrfl {Df}.

Por otro lado, las matrices [ Rrf } y [ Rrr ] se extraen de la matriz [ R ], considerando los
grados de libertad respectivos. Asimismo, ndtese que este paso es innecesario, ya que
conociendo las fuerzas internas en las barras, las reacciones pueden ser calculadas por
equilibrio de los nudos 1 y 3 (apoyos).
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™ (3) NUDO @
N TN ! NUDO
) Rrf]=| -12 -960 |
[Rrr]= (1280 960 ) ) [Rr]= { 80 960! \) ()
' o0 720 } -960 -720§ -
-1
0 0 1000 ) 1000 o0 1 N @
3 ‘ [
o o0 o0 o @ 0|
Nudo
N ' 0
{Qr}= | -1280 -960 | | 0.007667 ? 267 | ,
{ton) ) 1 wIQL @ s
960 -720 | | -0.013 200 | 3 67 1on P
1000 0 -7.67 - 2y
- on
3 2.00 ton’ -
| o 0 0 7
L - v

(1) &> 2.67ton

Como se aprecia, la solucién matricial hecha en forma manual resulta demasiado extensa
y sélo debe aplicarse cuando se emplea una computadora.

Este ejemplo pudo resolverse manualmente, mediante el equilibrio de fuerzas en el nudo
2, tal como se muestra a continuacion.

3)
PW"" P -— 5ton
T AN\\N

2Fy = O: A \v 2ton
A Senb = A(3/5) = 2ton
A = 3.33 ton (en compresion) 3.0m /{(
N8
ZFx =0: _ m
B=ACos9 + 5= K
B = 7.67 ton (en traccién) 40m
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8.4.2. Viga Continua

Resolver la viga continua mostrada. Suponer para las dos barras: EI1/L = 100 ton-m.

w = 4/3 ton/m

1 3
ST TTEEL LY R = ~
Xooow o L@ ® ey ] ﬁv\ )
) N Qo m o * L 77@@777777 ] 4‘( NANN SANNT \\\
: Grados de Libertad en el Sistema Gilobal
[

4 ton-m 4 ton-m 0 4 ton-m 4 ton-m 0
‘{\w 4/3 ton/m /\’ /\/ m \;\ n
5‘\ LT IIIJ[[[[[[E N N - §
N A) NI ® AN ® R

4 PRIMARIO. Célculode {r} 4 COMPLEMENTARIO
nudo
A = 4/3 ton/m m Cargas Nodales 4 11
Y ¢ QU Yy Yo el |
i‘k / N A N 4 N~ Comph ar {Q}=| 4 ‘ 2
(})) e 6.0 M @ {ton-m) o ; 3

SOLUCION DEL COMPLEMENTARIO

En este caso, la matriz de rotacién [ R] es unitaria, con lo cual, la matriz de rigidez global
[ k ] de cada barra coincide con lalocal [ k' ]:

[k]=[RI"{k']1{R]=1[k"]

0 ' 1>
Re | . : ® AP Lj,’] 2
=1 01] (K ]=[k]= [aEl/L 2BEH/L IO~ Elconst
I o = L2EI/L 4E/L | 4 L K
P S
U] @
@ & - -8B M @ @) nudos
Mn @ A | H 400 200\‘ 0 (1
)1 (1) (2
KA] = [kB] = \ Zgg 200 () @ [R]= -{ 800J| 2001 @
) 400 ] (2) 3)

0 | 200 400) | (3)
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El Gnico nudo que rota es el 2 (los apoyos 1y 3norotan {Dr} = {0}), conlo cual:
[Rff] =[800]; [Rfr] =[200200); {Qf}={Q2}={4}

{Df} = [Rff 1" {{Qf }-[Rfr1{Dr}} {D2} =[Rf]'{{Q2} = [8001" {4} = {0.005} rad.

CALCULO DE LAS FUERZAS INTERNAS

{ ql } = { ql } Primario + { q’ } Complementario

MQZ&-' {q'}Complementarioz[k,][R]{d} =[k]{d}
P COMPLEMENTARIO P Cc

{q°A} =] 4 +| 400 200 =| 4 + 1 = 5 ton-m
-4 200 400 0.005 -4 2 -2
P COMPLEMENTARIO P c

{gB} =] O +| 400 200 0.005 =] 0 + 2 | = 2 ton-m
0 200 400 I 0 l 1 1

CALCULO DE REACCIONES en (1) y (3):

{ QI’ } = { Qf } Primario + { Qr } Complementario

Nota: {Qr} . emeosio = LRIF1{Df} + [Rrr]{Dr}
P COMPLEMENTARIO P C

{ary = | 4 | + | 2001{{0.005} + 400 0 =|4|+ |1|=]|5]| ton-m
0 200 400 0 1 1

Solucionando el problema mediante el método de Cross, loglcamente se obtiene los mis-
mos resultados:

Nudo 1 2 3
alj 0.0 05|05 0.0 .

P\ DMF (ton-m)
uij -4 a4l o 0 2

e

D 0 2| -2 0 /L T
T -1 o| o -1 e
Mij -5 2| -2 1
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8.5. Programas de Computacién

8.5.1. Programa “ARMADURA"”

Bajo un procedimiento similar al explicado en el ejemplo del acapite 8.4.1, con la excep-
cién que no se calculan reaccio-
nes, el programa “ARMADURA”"

resuelve tijerales planos hiper- T, ,,1(;9%
estaticos, sujetos a varias hipo- ,/‘j\\ i / \\ N

tesis de cargas aplicadas sobre N / N\

los nudos, también, proporcio- 7 3 S j N
nando las acciones de fijacién en / | oS L AN |
los extremos de las barras (cor- g< C d e \-éf/ — \ e
tantes y axiales), definidos posi- AN \ ay

tivamente en el sistema local de
referencia, el programa soporta
cargas actuantes sobre las barras, efectos de temperatura y de montaje.

En el programa se supone que los nudos son articulaciones perfectas, mientras que para
los casos en que los nudos son rigidos puede emplearse el programa “EDIFICIO”, resol-
viendo al tijeral como si se tratase de un pértico plano (ver el ejercicio 3 del acapite 8.6).

Para generar los datos debe recurrirse al manual de uso “ARMADURA.MAN", donde
ademas se especifica las limitaciones del programa. Estos datos se proporcionan en un
archivao de texto (empleando un nombre cualquiera) y se pueden verificar graficamente
mediante el programa. Los resultados (axiales y cortantes en cada barra, asi como los
desplazamientos de los nudos) quedan grabados en un archivo de texto, cuyo nombre lo
proporciona el usuario. El programa tiene incorporado un ejemplo de aplicacion, cuyos
datos aparecen en el file ARMADURA.DAT y sus resultados en el file ARMADURA.RES.

8.5.2. Programa “PARRILLA” ,E[LT[[U;LLL[711 R

=g

Este programa permite resolver parri- My / Xz/ .
llas cuyas barras estan contenidas en S '
el plano X-Y, mientras que las cargas

siguen el sentido Z (excepto los mo-

mentos Mx y My) de un Sistema Glo-
bal X, Y, Z, dextrogiro. La parrilla pue-
de estar sujeta a varias hip6tesis de cargas aplicadas sobre los nudos (Mx, My, Fz) y sobre
las barras (w, P); también, proporcionando las acciones de fijacién en los extremos de las
barras, el programa soporta efectos de temperatura, desplazamientos de apoyos, etc.

Los datos se proporcionan en un archivo de texto y pueden verificarse graficamente;
para generar los datos debe emplearse el manual de uso “PARRILLA.MAN”, donde
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ademas se indica las limitaciones del programa. Los resultados (momento torsor, mo-
mento flector y fuerza cortante en cada barra, asi como los desplazamientos de los
nudos) quedan grabados en un archivo de texto, cuyo nombre lo proporciona el usuario. El
programa contiene adicionalmente un ejemplo de aplicacién, cuyos datos aparecen en e/
archivo PARRILLA.DAT y sus resultados en el file PARRILLA.RES.

Cabe mencionar que el proceso matricial que emplea este programa, es muy similar al
que se utiliza para resolver porticos planos (descrito en los acépites 8.1 y 8.2), con la
excepcidn que la matriz de rigidez de barra en el sistema local de referencia [ k “ij ] varia
de la siguiente manera:

5

ﬁi 7 4 oE| ‘ﬁ?\‘\ 0
6 Q>0 L e
LOCAL : N ~6El
QC__ s s Ejemplo: 2da. Columna de [ k'ij1 /// L2
y / (D1=D3=D4=D5=D6=0) e
/ z ( /'//
1 L p2=1 ~
2 IR % / e
et @ e 4E|
A . ) ”
i = 6 EI
14 A -8E,
0
0] (0)]
- e P e T - ~
\ JG/L 0 0 SJG/L 0 0 N
[
‘ 0 4E1/L -6EI/L2 0 2EI/L 6EI/L2 /()
J 0 SEI/L2 12E1/L3 0 -6El/L2 -12E!/L®
[Kijl= | N
-JG/L 0 0 JG/L 0 0 )
.0 2EI/L -6EI/L2 0 4EI/L 6EI/L2 ()
1 i
Lo 6EI/L2 S12E1/18 0 6EI/Lz  12El/Le | )
_ -
Donde: | = momento de inercia de la seccion transversal segun el eje y * del Local

J = constante de torsidon de la seccion transversal (ver el acapite 5.6.2).
G = moédulo de corte
E = médulo de elasticidad

Cabe mencionar que los coeficientes de la matriz [ k “ij } mostrada, contemplan sélo la
deformacion por flexién y torsién en la barra, mientras que el programa “PARRILLA"
adiciona los efectos de la deformacion por fuerza cortante.
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8.6. Problemas Propuestos

1.- Formuie el vector de acciones de empotramiento ( { 9" } del Estado Primario) en el
sistema local de la barra 25-30 mostrada. Esta barra forma parte de un pdértico
plano.

RESULTADQ
1

t ton-
)[/ (ton y ton-m)

T
/"*/;L P i

w=6ton/m 7 | /JV (80) _p 18
T L~ 24

3.0m , 55
{d'}= o

. 12
1.5m L -10

T L

,J‘/ 20m | 40m /L

2.- Contemplando las deformaciones por flexion, fuerza cortante y fuerza axial, formule
la matriz de rigidez [ kij ] en el sistema local para la barra mostrada. Suponer E =
2’000,000ton/m?, E/G = 2.3.

*,,,
y' .z
0] - ]; ! 0 Seccidn
S Transversal
i 3.0m
+ 4

3.- Utilizando el programa “EDIFICIO”, resuelva la armadura compuesta por nudos rigi-
dos mostrada. Se seguira el siguiente procedimiento:

a.- Empleando el manual de uso MANUAL.BT, defina las caracteristicas elasticas y
geométricas de las barras tipicas (son tres: brida superior, brida inferior y montante
o diagonal}, grabandolas en el archivo BT.DAT.

b.- Mediante el manual de uso MANUAL.PT, defina las caracteristicas geométricas de
la armadura {coordenadas de los nudos, conectividad de las barras, etc.), grabando-
las en el archivo PT1.DAT (cémo si fuese un pdrtico plano tipico).



286 8.6 Problemas Propuestos

c.- Correr el programa EDIFICIO y con la opcidén 1 del menu, verifique graficamente la
geometria y las barras tipicas de la armadura.

d.- Conlaopcion 7 del menu, genere: las cargas tipicas existentes en las barras (aque-
llas que producen iguales acciones de empotramiento en sus extremos, en este
caso so6lo hay una), las barras cargadas (brida inferior) y los nudos cargados (nudos
de la brida superior). Los resultados quedaran grabados en el archivo CARGAS. 1.

e.- Conlaopcién 8 del menu solucione la armadura. Los resultados (desplazamientos y
fuerzas de seccién) quedaran grabados en el archivo MARCO. 1.

f.- Compare los resultados solucionando al tijeral mediante el programa “ARMADU-

RA”, suponiendo que los nudos estan articulados. Para generar los datos, utilice el
manual de uso ARMADURA.MAN.

P/2 P

-
\

w
1 AT ATILN I/lelIllllIIII[IIIIIINTHHN
* 10@15m=15m - _,,,_,,,,v,,\)‘rz,

Brida Superior: 2 Ls 2 1/2" x 2 1/2" x 1/4" r j 7T"‘ brida sup.

Brida Inferior: 2 Ls 2" x 2" x 1/4"

|, i \

i |

l‘ i ] 1[ 1 1.0m

Montantes y Diagonales: 2 Ls 2" x 2" x 1/8" lg } | [ l

P =100 kg Lo

w = 100 kg/m -#— brida inf.
r !

E = 27100,000 kg/cm2 ;Lm ¥

De las tablas proporcionadas por el AISC {American Institute of Steel Construction), las
caracteristicas de las barras (compuestas por 2 dngulos) son:

1.406 pulg* A = 2.38 pulg?
0.696 pulg* A = 1.876 pulg?
= 0.38 pulg* A = 0.968 pul?

Brida Superior: |
Brida Inferior: |
Montantes y Diagonales: |
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ANALISIS MATRICIAL
DE EDIFICIOS SUJETOS
A SISMOS. Programa

“EDIFICIO”

Un edificio que presenta plantas paralelas al plano X-Y del sistema global de referencia
(Fig. 9.1) y que se encuentra sujeto a cargas sismicas Fx, Fy, Mz, aplicadas en el centro
de masas “cm” del nivel correspondiente, se comporta como si fuese un sélo pértico
tridimensional con seis grados de libertad en cada uno de sus nudos “n”, los cuales son:
tres traslaciones (8xn, dyn, 8zn) mas tres rotaciones (6xn, 8yn, 6zn).

Dextrogiro

<
’ _\

Z
Y
Sistema
Global 173 4

T2

e Mz - 6zn

dzn
Fy \\\ A 0
cm By s 8 {lrr:
F
X P Oxn

~_ ox — 8xn

Fig. 9. 1. Edificio Modelado como un Pdrtico Tridimensional.

Sin embargo, la losa del techo se comporta como un diafragma rigido, con lo cual, los
desplazamientos 6xn, dyn y 6zn de cualquiera de sus puntos, pueden ser calculados
geométricamente en base a conocer los desplazamientos dx, 8y, 6z de uno de sus puntos,
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al cual se le denomina “Master Joint” y que generalmente es adoptado como aquel punto
coincidente con el centro de masas “cm” del nivel correspondiente.

Para calculardxn, dyn y 8zn, en un punto “n” (ubicado en las coordenadas Xn, Yn,
Zn) correspondiente a una de las losas que conforman al edificio, puede aplicarse
las siguientes relaciones lineales:

dxn =8x +06z(Ycm-Yn)
oyn =38y + 0z (Xn-Xcm)
0zn =06z

Pero, aln subsistirian 3 grados de libertad en cada nudo: 6xn, 6yn, 8zn, los que sumados
a los desplazamientos de las losas, proporcionarian una cantidad elevada de grados de
libertad en todo el edificio: 3 x (nimero de niveles + nimero de nudos).

Por otro lado, resolver tridimensionalmente un edificio resulta bastante engorroso, por la
informacién (dos momentos de inercia, dos areas de corte, un 4rea axial y una constante
torsional) que debe proporcionarse a cada una de las barras, con respecto a un sistema
local que pasa por los ejes centrales principales de su seccién transversal, y para definir
el desplazamiento de otro punto correspondiente a la misma seccioén transversal, habria
que conectarlo con barras rigidas al centro de gravedad (cg) de dicha seccién (Fig. 9.2).

Es mas, existen casos complicados de conexiones placas-vigas ortogonales, donde un
modelaje por pérticos planos, haciendo uso de columnas con anchos efectivos, podria
proporcionar resultados mas confiables, por la concentracion de esfuerzos que existe en
esa conexion y porque la hipétesis de Navier no se cumple en placas de gran longitud.

. ,/
g eje de
columna “columna
i I 1 i
MODELO CON BARRAS
SISTEMA REAL EN EL ESPACIO

Fig. 9.2. Modelaje Tridimensional de un Edificio con una Placa en Forma de L.
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En un modelo compuesto por pérticos planos (Fig. 9.3), se desprecia la rigidez torsional
que tienen las barras, asi como la compatibilidad de desplazamientos verticales (dzn) que
deberian tener las distintas barras que concurren a un nudo comun; pero, se contempla
los tres grados de libertad (8x, dy, 0z} que presenta la losa en cada nivel del edificio, asi
como las deformaciones propias del pértico plano, el mismo que opone resistencia sélo
ante las acciones contenidas en su plano.

/ P 8 z \\ . -
™ @ | AN
/); l <\ cm by > ! (B)
.. LOSA b

/%___A

/w\ § el

~ @) ° '\N

Ly

@
72
ol
S

SISTEMA REAL

Fig. 9.3. Edificio de /la Fig. 9.2. Modelo Pseudo-tridimensional con Porticos Planos.

Por la sencillez conque se proporcionan los datos, corriendo menos riesgo de cometer
errores, en este libro se ha preferido trabajar con un sistema compuesto por pérticos
planos interconectados por diafragmas rigidos y este es el modelo pseudo -tridimensional
que emplea el programa “EDIFICIO”.

Previamente, para el andlisis sismico de un edificio modelado en forma pseudo-
tridimensional, es necesario conocer la matriz de rigidez lateral [ K ] de cada uno de los
poérticos tipicos (p6rtico plano cuyas caracteristicas geomeétricas y elasticas se repiten
una o mas veces) que componen al edificio. Este célculo es efectuado por el programa
“EDIFICIO” evaluando en primer lugar la matriz de flexibilidad lateral [ f ], para después
invertirla, obteniéndose finalmente: [K] = [f].

A su vez, la matriz [ f ] se determina aplicando cargas unitarias en los nudos asociados a
los niveles desplazables del pértico, que coinciden con los diafragmas rigidos (losa de los
techos), tal como se muestra en la Fig. 9.4.

Légicamente, para que el programa calcule [ K ], serd necesario proporcionar previamen-
te las caracteristicas eldsticas y geométricas de las barras tipicas que compohen al
edificio (ver el manual de uso MANUAL.BT), grabéndolas en un archivo de texto llamado
BT.DAT; asi como la informacién correspondiente a la geometria de cada pdrtico tipico
“i” {(ver el manual de uso MANUAL.PT), grabandola en un archivo denominado PTi.DAT.
Los resultados correspondientes a la matriz de rigidez lateral [ K ] de cada pértico “i”
son grabados por el programa “EDIFICIO” en unos archivos de texto llamados RLu.RES.
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e ,Osa o R . - losa v
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Fig. 8.4. Calculo de la Matriz de Flexibilidad Lateral [ f ] de un Portico Plano con Vigas
Intermedias en el Entrepiso.

9.1. Ensamblaje de la Matriz de Rigidez Lateral del Edificio

En primer lugar, se analizard el caso de un edificio de un piso, para luego extender el
proceso al caso de un edificio compuesto por varios pisos.

La planta del edificio (Fig. 9.5) se define en un plano paralelo al plano X-Y de un sistema
global dextrogiro (X, Y, Z}. Un punto del diafragma rigido, por ejemplo, el centro de masas
“cm”, tendra dos traslaciones {Dx, Dy) y un giro torsional {8), definidos positivamente en
el sistema global de referencia, y lo que se trata de analizar es la influencia de esos
desplazamientos sobre los pérticos que componen al edificio.

Un pértico plano cualquiera, cuya rigidez lateral es igual a “K” y que se encuentre distan-

ciado de “cm” la cantidad “R”, se define positivamente a través de un eje local “x” que
forma un angulo “a” (positivo en el sentido Z) con el eje X del sistema global.

Y

AN

Dy
Fig. 9.5.
8]

Planta de un Edificio de un Piso cm -
y Definicion de la Coordenada
Local “x”de un Pdrtico Plano. R

‘777 n _ — D
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Analizando por separado la influencia de uno de los desplazamientos globales (Dx, Dy 06,
restringiendo al resto de desplazamientos) que tiene el centro de masas del diafragma
rigido sobre un pértico cualquiera, y recordando que el pértico ofrece resistencia sélo
ante las acciones contenidas en su plano, se tendréa:

a.- Influencia del Desplazamiento Global “Dx” sobre un Pértico (Dy =6 = 0)

La proyeccién de Dx
sobre el pértico es Dx
Cos a, luego, la fuerza
sobre el pértico sera:
F = K Dx Qos a. Por
equilibrio, las reaccio-
nes globales en el “cm”
seran:

fx = K Dx Cos?a
fy = KDxSena Cosa

m = RKDxCosa

KDx Cos a

Dx Cos a

b.- Influencia del Desplazamiento Global “Dy” sobre un Pértico (Dx =0 =0)

La proyeccién de Dy
sobre el pértico es Dy
Sen a, luego, la fuerza
sobre el pértico sera:
F = K Dy Sen a. Por
equilibrio, las reaccio-
nes globales en el “cm”
seran:

fx = KDy SenaCosa

fy = KDy Sen?a

m = RK Dy Sena

K Dy Sen a

cm
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¢.- Influencia del Giro Torsional Global “6” sobre un Pértico (Dx = Dy = 0).
El desplazamiento del pértico es
R 6, luego, lafuerza sobre el pér-
tico sera: F = K R 6. Por equili-
brio, las reacciones globales en
el “cm” seran:

fx = KR68Cosa

fy = KR8Sena

m = KR?9

Cuando los tres desplazamientos globales (Dx, Dy,8) del centro de masas “cm” actuien
en simultaneo, las reacciones globales (fx, fy, m) generadas en el “cm” pueden ser
ordenadas matricialmente de la siguiente manera:

‘N R

; x| K Cof a K Sena Cosa KRCosa‘ Dxif

i i ‘

< fy‘ = |K Sena Cosa K Serf a KRSena ! <Dy2 .. Eq. 9.1
i P

!mi KRC K RSena KR | {9

M KRLosa AN

Expresién que se puede sintetizar como: {f} = [K 1{D}

Donde [ K, | es la matriz de rigidez lateral en el sistema global de uno de los pérticos que
componen al edificio, mientras que “K” es la rigidez lateral del pértico en su plano.

Como el edificio estd compuesto por una serie de pérticos (Fig 9.6), se tendra que sumar
el aporte de todos, manteniendo constante los desplazamientos del centro de masas, lo
que daré lugar a la siguiente expresion:

2{f} = Z{IK,1{D}} =I[2K,11{D} =K, 1{D}..Eq.92

Donde: [ K, 1 = Z[ K] = matriz de rigidez lateral del edificio en el sistema global.



9. Andlisis Matricial de Edificios Sujetos a Sismos. Programa EDIFICIO

293

Por otra parte, en el centro de masas “cm” actdan las fuerzas sismicas (Fx, Fy, Mz}, y
como ese punto debe estar en equilibrio (Fig. 9.6), deberd cumplirse:

Fx = Zfx v
A Fig. 9.6.
Fy = Zfy S
@ K2
Mz = 3Zm Fy ) ,)\?_\QZ
. Mz \ - R2
0, lo que es lo mismo: e O —p /0
st N Fx s
{F}=2{f} Imoy N ,
TR K
Por lo que la ecuacién 9.2 Tl %al B
puede formularse como: & X
Zz
o - >

{F}=IK,1{D}.. Eq.93

Cuando el edificio consta de varios niveles (Fig. 9.7), debera trabajarse con la matriz de
rigidez lateral [ K ], calculada en el plano de cada pértico, en reemplaze de “K”, y las
variables que intervienen en la ecuacién 9.3 seran:

Z N
{{Fx}g
{F}= <{Fy}
wey)
ey
[ KO ]
[Kee ] = [ Kyx ]
[ Kex]
Donde: [Kxx]1 =Z2[K]Cos?a [ Kxy]
[Kyy]l =2Z[K]Sen2a [Kyz]

[Kzz] =2[K]R? [ Kxz }

N

o0

{D}= <\}{Dy}>

“k\{e}/;
[y} (K]
[Ky] [Kyz] |
[Kzy] [Kzz] |

[Kyx] =2[K]Sena Cosa
[Kzy] =2Z[K]1RSena

[Kzx] =Z[K]RCosa
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Fig. 9.7. Edificio de Dos Niveles.
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Cabe indicar que el programa “EDIFICIO” determina el angulo “a” que forma cada pértico
plano con el eje X del sistema global y la distancia “R” que existe entre “cm” y el pértico,
para lo cual, debe trazarse un reticulado (Fig. 9.8) en el plano X-Y, que contenga por lo

menos a dos puntos de
paso del portico; asimismo,
si a cada punto del reticu-
lado se le asigna el peso co-
rrespondiente a un metrado
de carga por nivel (no acu-
mulado), el programa calcu-
lara la posicién de “cm”.
Los puntos del reticulado
son numerados automati-
camente por el programa,
de izquierda a derecha y de
abajo hacia arriba.

Por ejemplo (Fig. 9.8), el eje
C queda definido por los
puntos 5-19 y el eje 2 por
los puntos 7-8, 7-9 0 8-9 del
reticulado.

Fig. 9.8. Reticulado para Definir los Pérticos de un Edificio.
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9.2. Calculo de Desplazamientos v Fuerzas en los Pérticos

Los desplazamientos del centro de masas (Dx, Dy, 6}, definidos positivamente en el siste-
ma global de referencia (X, Y, Z) en cada nivel del edificio, se calculan resolviendo la
ecuacion 9.3:

{F}=10K1{D}={D}=10K,1"{F}

Luego, debera calcularse los desplazamientos en el plano del pértico { d }, tal como se
muestra en la Fig. 9.9.

P .
Dy ‘& ///
a0
cm 0\:—‘-———>Dx d=DxCosa +
o
AN \8 /I DySena +

- /’/ R e

Fig. 9.9. Cédlculo del Desplazamiento en un Nivel de un Portico.

Posteriormente, conociendo los desplazamientos en todos los niveles del portico { d },
podra calcularse las fuerzas que absorbe el pértico en andlisis { F. } multiplicando su
matriz de rigidez lateral [ K] por { d }:

{F,}=1K1{d}

d3 .
Finalmente, para calcular las fuerzas inter- F3 o
nas (momento flector, fuerza cortante y
fuerza axial}) en las distintas barras del Fo L Qﬂ?;
portico, se emplea un programa que resuel- ;
ve porticos planos sujeto a cargas conoci- |
das. F1 SLV
Cabe mencionar que el programa “EDIFI-
CIO” resuelve la ecuacion 9.3, contemplan-

EAREE R R A R

do las cuatro hipotesis de carga que espe-

cifica el reglamento sismico, consideran-

do que el sismo actia en forma independiente en las direcciones X, Y del sistema global,
con los momentos torsores asociados a esas fuerzas, incluyendo la excentricidad acci-
dental (ver el acapite 6.7.3):
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:/ \7
{Fx} RGS
SISMOENXX: {F}= < (0} (Fy= < g0y
| ‘
{ Mx1} L {Mx2 }
(/ \;
{0} L {0} L
SISMOENY-Y:  {F}= < (3 tFr= < (Fy) >
| |
{My1} ({My2} )

Estas fuerzas, asi como la disposicidn de los pérticos en planta (Fig. 9.8), deben ser
proporcionadas por el usuario en un archivo de texto llamado “EDIFICIO.DAT”, siguiendo
las instrucciones especificadas en el manual de uso “MANUAL.EDI”.

Una vez discretizada las fuerzas en cada pértico { F, }, con sus desplazamientos corres-
pondientes { d }, los resultados se graban en el archivo “EDIFICIO.RES".

De las cuatro hipétesis de carga, el programa adopta la condicién més critica que es
aquella que produce la mayor fuerza cortante basal en el pértico respectivo, grabando el
vector de fuerzas correspondiente { F_ } en un archivo denominado “CL.j”, que significa
carga lateral en el pértico “j”, donde “j” es un digito que identifica el orden con el cual
ingresé ese portico en la planta del edificio (archivo EDIFICIO.DAT).

Finalmente, con la opcién 6 del programa, podra resolverse al pértico “i” sujeto al vector
de cargas correspondiente {archivo CL.j), mediante el Método Directo de Rigidez {capitulo
8), grabandose los resultados (fuerzas de seccién y desplazamientos de los nudos) en un
archivo denominado “PORTICO.j".

Cabe sefalar que para hacer uso del programa “EDIFICIO”, deberd leerse previamente
{con cualquier procesador de texto, recomendandose emplear el utilitario “SK”} los ma-
nuales de uso que vienen incorporado con el programa, los cuales son:

1.- LEEME.EDI (caracteristicas y limitaciones del programa).

2.- MANUAL.BT (caracteristicas de las barras tipicas del edificio).

3.- MANUAL.PT (caracteristicas geométricas de un Pértico Tipico).

4.- MANUAL.EDI (definicion del edificio con las fuerzas sismicas actuantes).

5.- MANUAL.MOD (analisis modal traslacional incluyendo el efecto P-d); fuera del alcan-
ce de este libro.
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9.3. Ejemplo de Aplicacién

Aplicando el programa “EDIFICIO” se efectuara el andlisis sismico del edificio de 3 pisos
cuya planta tipica se muestra en la Fig. 9.10. Se dibujara el DMF del pértico mixto corres-
pondiente al eje C.

Datos:

Vigas: 0.30x0.50m

Columnas: 0.30x0.60m

Muros de Albariileria (tabiques y muro confinado): espesor = t = 0.15m
Altura de entrepiso = 3 m

Peso de cada planta = 1 ton/m?2 (peso en cada piso: 97 ton)

Fuerzas de Inerciaen XXy YY (ton): F3 = 15 F2 =10 F1 =5

Ty Eie PT j
Tl LT PR S [P - 6
0 N s SN 1 03 4 @ 1
7 I 8 9 |
|- - tabique | || 140 [43m
i
i I l
|4 /|5 6
LJ:] T = s = 1 303 1 (@) 1 5
| N
0 ) | muro -~/
e tabique confinado A 4.0 43m
i % S {
| 3
== fo3 4 M 1 4
L
Sy
0.3
Eje ()
PT 3 4
Orden j 1 2 3

Fig. 9.10. Planta Tipica del Edificio. Se muestra la numeracion del reticulado (linea
discontinua), /a identificacion de cada portico tipico (PT) y el orden “j” con e/
cual ingresard cada eje en el file EDIFICIO.DAT.

Las fuerzas de inercia se supondran aplicadas en el centroide del 4rea en planta (en
realidad Fx pudo ser diferente a Fy). Los tabiques se modelaran reemplazandolos por un
puntal diagonal de albaifiileria (biela), con un ancho efectivo igual a la longitud de la diago-
nal dividida entre 4: wo = D/4=1.2 m). Para efectos de evaluar el momento de inercia
del muro confinado, las columnas de confinamiento C-1 y C-2 seran reemplazadas por
una seccion equivalente de albanileria (criterio de la seccién transformada).
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MATERIALES (MAT) osx@ =24m
fo Ry
1) Concreto: Ec = 2°000,000 ton/m?, Ec/Gec = 2.3 [T +—
2) Albafiileria: Ea = 500,000 ton/m?, Ea/Ga = 2.5 e |08
Seccién

Transformada

delMue ., 1 15 o
BARRAS TIPICAS (BT) Confinado | . 4
1) Vigas: 0.3x0.5m
2) Vigas con Brazo Rigido: 0.3 x 0.5 m [ I S
3) Columnas: 0.3x0.6m 0.3
4) Columnas: 0.6x0.3m . T o
5) Muro Confinado: A = 2.04 m?

| = 7.467 m* f=2.96

6) Tabique: A=0.15x1.2 =0.18 m? | = 0.00000tm* f=0

MANUAL.BT CONDENSADO (ver el manual completo en el file MANUAL.BT)

1.1. # de materiales:

1.2. MAT, E, E/G:

2.1. # de BT prismaticas:

2.2.8BT, MAT, SEC, b/A, d/I, FA, ff, Li, Lj:
3.1. # de BT seccion variable:

3.2. 8T, EAL, Kij, Kji, Fij:

SEC = 1—bxd,SEC =0—A, |

FILE BT.DAT

2

1 2000000 2.3

2 500000 2.5

6

1 1 1 0.3 0.5 10 1.2 0.0 0.0
2 1 1 0.3 0.5 10 1.2 23 0.0
3 1 1 0.3 0.6 1 1.2 0.0 0.0
4 1 1 0.6 0.3 1 1.2 0.0 0.0
5 2 0 2.04 7.467 12,96 0.0 0.0
6 2 0 0.18 0.000001 1 0.0 0.0 0.0
0
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PORTICOS TIPICOS (files PTi.DAT)
MANUAL.PT CONDENSADO (ver el manual completo en el file MANUAL.PT)

.TITULO del PT:

. #B, #N:

. # de GRUPOS (coordenadas):

. Ni, Nf, increN, Xi, Yi, Dx, Dy:

. BT, Bi, Bf, increB, Ni, Nj, increN:

WRNN ==
- N =N

FIN de BARRAS: 0]
4.1. # de APOYOS:
4.2.NUDO, Rx, Ry, Rgiro:
5.1. # de PISOS:
5.2. NUDOS MATRIZ FLEXIBILIDAD:
R = O—libre, R = 1 — Restringido
File PT1.DAT
Portico Tipico # 1 (Ejes 1, 2y 3) TY
15 12 10 14 11 15 12 &
3 BT1 BT1 |
1 10 3 0.0 0.0 00 3.0 7 8 ol 50
2 11 3 5.1 0.0 0.0 3.0 7
3 12 3 10.3 0.0 0.0 3.0 12 8 13 9F
3 1 9 1 1 4 1
1 10 14 2 4 5 3 4 5 61 3.0

1

(1) 1 5 2 5 6 3 4 10 5 11 6 J/
3 BT1 BT1 ;
1 1 1 1 1 2 3| 3.0
2 1 1 1 i
3 1 1 1 B 12 3] L>
3 p 815m T si5m [ X
5 8 N BT3 BT3 BT3
File PT2.DAT
Portico Tipico # 2 (Eje A) A
21 12 | ¥
3 BTy 14 1115 12 T
1 10 3 0.0 0.0 0.0 3.0 20 8 21 g
2 11 3 43 0.0 0.0 3.0 BT6 BT6 3.0
3 12 3 86 00 00 3.0 7 12 8 13 L
4 1 9 1 1 4 1 BT 9
1 10 14 2 4 5 3 a N8 |5\ 6] a0
1 11 15 2 5 6 3 !
6 16 20 2 2 4 3 BT1 4 10 S 11 6 T
6 17 21 2 3 5 3
0 1 16 2 17 3| 3.0
3 BT6 BT6 L
1 1 1 1 A2 A3 &
2 1 1 1 430m | 430m | X
3 1 1 1 BT4 BT4 BT4
3
5 8 11
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PORTICOS T/PICOS (files PTi.DAT)

MANUAL.PT CONDENSADO (ver el manual completo en el file MANUAL.PT)

1.1. TITULO del PT:
1.2. #B, #N:
2.1. # de GRUPOS (coordenadas):
2.2. Ni, Nf, increN, Xi, Yi, Dx, Dy:
3.1. BT, Bi, Bf, increB, Ni, Nj, increN:
FIN de BARRAS: 0
4.1. # de APOYOS:
4.2.NUDO, Rx, Ry, Rgiro:
5.1. # dePISOS:
5.2. NUDOS MATRIZ FLEXIBILIDAD:
R = O—libre, R = 1 — Restringido Ty
10 14 11 15 12
File PT3.DAT BT1 =
7 8 9| 30
Portico Tipico # 3 (Eje B} 7 |
15 12 BT1 12 8 13 9 ﬁ‘(,
3
1 10 3 00 00 0.0 3.0 4 5 6] 30
2 11 3 43 00 00 3.0
3 12 3 86 00 00 3.0 BTy |12 211 __1s 7’#
4 1 9 1 1 4 1
1 10 14 2 4 5 3 1 2 3 3.0
1 11 15 2 5 6 3
o R & 12 B
N SN\ N
3 * 4.30 m /IL 430m AL X
1 1 1 1 BT4 BT4
2 1 1 1 BT4
3 1 1 1
3
58 11
File PT4.DAT
rY
. .. . 7 brazo 9 8
Portico Tipico # 4 (Eje C) m s T
g 8 5 61 30
1 7 2 00 0.0 0.0 3.0 > 8 ke
2 8 2645 00 00 3.0 ® %
5 1 5 2 1 3 2 3 4] 30
4 2 6 2 2 4 2 3 ,
2 7 9 1 3 4 2 | 4 %
0 BT2
2 1 2 30
1 1 1 1
2 1 1 Y r\<2 J‘ >
3 280,  4t5m ) X
3 5 7 8BTS BT4
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MANUAL.ED!I CONDENSADO (ver el manual completo en el file MANUAL.EDI)

.TITULO EDI:
. N, #PORT., #PT:
.csofi:
.#Hejes/I X, /Y:
Xi:
Yi:
. INDI W PISO (1 0 0):
. PUNTO, PESOW:
FIN PISO: 0 0
4A.1.Z,U,S, Tp:
4A.2. Rx, Tx, Ry, Ty:
4A.3. ALTURAS ENTREPISO:
4B.1. Fi (XX):
4B.2. Fi(YY):
5.1.PT:
6.1. TITULO PORTICO:
6.2. PT, ORIGEN, FIN:
7.1.INDIEaPISO(1 00):
7.2. Eax (sismoY), Eay (sismoX):

WWRNNN ===
N WN=awh =

INDI = O — DATOS PISO SUPERIOR = DATOS PISO INFERIOR
DAR 4A. Si LA Rpta. EN 1.3 ES “cs”: COEF. SIS. = ZUSC/R
DAR 4B. SI LA Rpta. EN 1.3 ES “fi” (FUERZA de INERCIA)

Eile EDIFICIO.DAT
Ejemplo. Edificio de 3 Pisos con Tabiques y Muro Confinado.
3 6 4
fi
3 3 .
0.00 5.15 10.30 Eje PT i
c1>.oo 4.30 8.60 @ 1 6
5 97.0 |
0 0 43m
0 \
0 |
5.0 10.0 15.0 ) | .
50 10.0 15.0 ] @
12 3 4 | 3
1 P = muro --—
gje ﬁ\ (17_ N — tabique | confinado E 43m
Eje S (] = 2) | ]‘[‘ S’
3 8 i X ilio 3
EieClj =3 S e = l a1 4
4 39 5.15
Eje 1 (j = 4) o SIOM_ R
1 1 3 Eje ()] (B) ©)
Eje 2 {j = 5) PT 2 3 4
146 Orden j 1 2 3
Eje 3 (j = 6)
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o 9~

9 0.89

QO wt =

FILES DE RESULTADOS

1.- MATRICES DE RIGIDEZ LATERAL DE CADA PORTICO TIPICO (files RLi.RES) OB-
TENIDAS CON LA OPCION 3 DEL MENU

Portico Tipico # 1 (Ejes 1, 2y 3)
3

5811

21857.12 -12371.72 2700.785
-12371.72 16483.79 -7483.022
2700.785 -7483.022 5226.532

Portico Tipico # 2 (Eje A)
3

5811

49876.73 -25532.65 1394.116
-25532.556 48928.97 -23890.38
1394.116 -23890.38 22052.47

Portico Tipico # 3 (Eje B)
3

58 11

6428.277 -3470.257 476.6493
-3470.257 5737.564 -2799.358
476.6493 -2799.358 2369.74

Portico Tipico # 4 (Eje C)
3

367

88015.38 -47303.11 6603.151
-47303.11 85798.63 -39731.36
6603.151 -39731.36 30446.35

2.- CARGA LATERAL ASOCIADA A LA HIPO-
TESIS DE MAXIMO CORTANTE BASAL EN

- 565 _ 7 9 8.

EL PORTICO EN ESTUDIO: EJE “C” (file CL.3; — > _-W__ ’Jf

/=3 5 6] 30
CARGA LATERAL (CASO: cortante basal maximo 885 —5 8 s J( )
de las 4 hipotesis) BT2 |
PORTICO: Eje C (j = 3) 3 41 30
#pisos Port.Tip.# # asignado en planta 316 |3 7 4 ;TL
3 4 3 BT2
HIPOTESIS: YY: e-Ea 1 2] 30
NUDO FUERZA ] 2 i
3 3.145057 S N
5 8.8652753 fo230 ) 41sm L

7 5.664446 BTS5 874
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3.-

File EDIFICIO.RES (OBTENIDO CON LA OPCION 4 DEL MENU)

Ejemplo. Edificio de 3 Pisos con Tabiques y Muro Confinado.

NIV PESO
1 97
2 97
3 97

Xcg Ycg
5.15 4.3
5.156 4.3
5.15 4.3

PESO TOTAL = 291

DESPLAZAMIENTO DEL CM (con torsion real)

SISMO YY
DX DY GIRO
0.000000 0.000500 -0.000017
0.000000 0.001024 -0.000026
0.000000 0.001424 -0.000024

TORSOR ACCIDENTAL

Qx*Eay Qy *Eax
26.70 32.70
22.25 27.25
13.35 16.35

NIV Fxx Fyy

1 5 5

2 10 10

3 15 15

CORTANTE Y PUNTO DE APLICACION
ENTREP. Qxx Qyy Xa YQ

1 30 30 5.15 4.3

2 25 25 5.15 4.3

3 15 15 5.15 4.3

SISMO XX

NIV DX DY GIRO

1 0.001836 0.000000 0.000000
2 0.004524 0.000000 0.000000
3 0.006485 0.000000 0.000000

TORSOR REAL

NIV Qx*Ey Qy*Ex

1 0.00 -28.87

2 0.00 -11.45

3 0.00 3.00
DESPLAZAMIENTO DEL CM (con torsion REGLAM.)
NIV DX DY GIRO
XX: e+Ea

1 0.001836 -0.000015 0.000015
2 0.004524 -0.000024 0.000032
3 0.006485 -0.000021 0.000045
XX: e-Ea

1 0.001836 0.000015 -0.000015
2 0.004524 0.000024 -0.000032
3 0.006485 0.000021 -0.000045
YY:e+Ea

1 0.000000 0.000522 -0.000035
2 0.000000 0.001063 -0.000061
3 0.000000 0.001448 -0.000052
YY: e-Ea

1 0.000000 0.000478 0.000000
2 0.000000 0.000985 0.000008
3 0.000000 0.001400 0.000004
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FUERZA LATERAL EN CADA PORTICO

SISMO XX SISMO YY
NIV XX: e+Ea XX: e-Ea YY: e+Ea YY: e-Ea NUDO
PORTICO = Eje A(j = 1)
1 -0.213 0.213 2.297 1.533 5
2 -0.833 0.833 8.464 1.075 8
3 -1.174 1.174 5.885 8.5566 11
PORTICO = Eje B (j = 2)
1 -0.027 0.027 0.355 0.322 5
2 -0.023 0.023 0.238 0.072 8
3 0.009 -0.009 0.702 0.789 11
PORTICO = Eje C {j = 3)
1 0.240 -0.240 2.348 3.145 3
2 0.856 -0.856 1.298 8.863 5
3 1.166 -1.166 8.413 5.654 7
PORTICO = Eje 1 {j = 4)
1 1.913 1.420 -0.664 -0.332 5
2 3.367 3.310 --0.779 0.412 8
3 5.151 4.849 0.387 -0.163 11
PORTICO = Eje 2 (j = 5)
1 1.667 1.667 0.000 0.000 5
2 3.333 3.333 0.000 0.000 8
3 5.000 5.000 0.000 0.000 11
PORTICO = Eje 3 (j = 6)
1 1.420 1.913 0.664 0.332 5
2 3.310 3.357 0.779 -0.412 8
3 4.849 5.151 -0.387 0.163 11
DESPLAZAMIENTO LATERAL EN CADA PORTICO
SISMO XX SISMO YY
NIV XX: e+Ea XX: e-Ea YY: e+Ea YY: e-Ea
PORTICO = Eje A (j = 1)
1 -0.000094 0.000094 0.000703 0.000476
2 -0.000190 0.000190 0.001376 0.000945
3 -0.000253 0.000253 0.001713 0.001381
PORTICO = Eje B (j = 2)
1 -0.000015 0.000015 0.000522 0.000478
2 -0.000024 0.000024 0.001063 0.000985
3 -0.000021 0.000021 0.001448 0.001400
PORTICO = Eje C {j = 3)
1 0.000063 -0.000063 0.000341 0.000480
2 0.000142 -0.000142 0.000751 0.001025
3 0.000210 -0.000210 0.001182 0.001420
PORTICO = Eje 1 (j = 4)
1 0.001901 0.001770 -0.000151 0.000002
2 0.004662 0.004385 -0.000261 0.000034

3 0.006678 0.006292 -0.000222 0.000016
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PORTICO = Eje 2 (j = b)

1 0.001836  0.001836 0.000000 0.000000
2 0.004524 0.004524 0.000000 0.000000
3 0.006485 0.006485 0.000000 0.000000
PORTICO = Eje 3 (j = 6)

1 0.001770 0.001901 0.000151 -0.000002
2 0.004385 0.004662 0.000261 -0.000034
3 0.006292 0.006678 0.000222 -0.000016

4.-RESULTADOS DEL ANALISIS SiSM[CO TRASLACIONAL EN Y-Y (file TRASLA.RES). 0OB-
TENIDO CON LA OPCION 5 DEL MENU )

Ejemplo. Edificio de 3 pisos con Tabiques y Muro Confinado

RESULTADOS DEL ANALISIS SISMICO TRASLACIONAL:

NIVEL FUERZA TOTAL DESPLAZAMIENTO
1 : 5.00 0.000478
2 10.00 0.000995
3 16.00 0.001404

FUERZA ABSORBIDA POR CADA PORTICO TIPICO
PORTICO TIPICO #: 2

Eje A
# pisos PT # ORDEN

3 2 1
HIPOTESIS: ANALISIS TRASLACIONAL
NUDO FUERZA

5 .4083097

8 2.926468

11 7.857073

PORTICO TIPICO #: 3

Eje B

# pisos PT # ORDEN

3 3 2
HIPOTESIS: ANALISIS TRASLACIONAL
NUDO FUERZA

5 .2908771

8 .118422

11 .7697105
PORTICO TIiPICO #: 4

Eje C

# pisos PT # ORDEN

3 4 3
HIPOTESIS: ANALISIS TRASLACIONAL
NUDO FUERZA

3 4.300821

5 6.955113

7 6.373211

Para el Eje “C” se observa que e! analisis incluyendo torsidn es més critico que el correspondien-
te al analisis traslacional.
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5.-ESFUERZOS EN EL EJE “C”. OBTENIDOS CON LA OPCION 6 DEL MENU. File PORTICO.3

PORTICO: Eje C (j = 3)

Portico Tipico # 4 (Eje C) ~ Dy
HIPOTESIS # 1 : HIPOTESIS: YY: e-Ea Desplazamientos p, .
NUDO DX DY GIRO v >Dx
1 0.000000  0.000000 0.000888 i vi
2 0.000000 0.000000  0.000 — Vi i
3 0.000480  0.000004  -.000063 ./ JEshemee oy WL
a4 0.000480  -.000011 -.000095 w i1
5 0.001025  0.000007 -.000089 Mij 1
6 0.001025  -.000018  -.000067 . .
7 0.001420 0.000008  -.000094 Convencin de Signos (+)
8 0.001419  -.000022  0.000009
BARRA ij AXIALI CORTANTE MOMENTO AXIALj CORTANTE MOMENTO
1: 1- 3 -1.34 17.26 104.13 1.34  -17.26 -52.35
2. 2 4 1.34 0.39 0.68 1.34 -0.39 0.50
3: 3- 5  -0.88 14.15 54.32 0.88  -14.15 -11.86
4: 4 6 0.88 0.35 0.50 -0.88 -0.35 0.55
5: 5- 7  -0.37 5.30 14.12 0.37 -5.30 1.77
6. 6- 8 0.37 0.36 0.47 -0.37 -0.36 0.61
7. 3- 4 0.04 -0.46 -1.97 -0.04 0.46 -1.01
8 5 6  -0.01 -0.51 -2.26 0.01 0.51 -1.02
9: 7- 8 0.36 -0.37 1.77 -0.36 0.37 -0.61
- JL 23"1 Lo ,4,1551 *
RESULTADO * 1

- 0.61 5.65ton
—

EjeC
// 0.00142 m

DMF (ton-m)

/ 11.02
“loss 8.85ton
—>

/  0.001025m

s

1.01

—10.5 3.16ton
& >

/ 0.00048 m

/




Anexo 1

TABLAS DE LA
PORTLAND CEMENT
ASSOCIATION

TABLE 7. Prismatic Member Having | = « at One End

l.llJLl[ﬂlHUlUI[[]v]v]l_l LTI

+ 2
I=00 | = constant
al >j E M=iwC
i
L
- s
a I, T C. C,, Coefficient i, for
M1-2 Mz-1
0.025 0.499 0.538 4.43 4.10 0.0917 0.0792
0.050 0.496 0.579 4.91 4.21 0.1002 0.0752
0.075 0.492 0.622 5.46 4.32 0.1088 0.0713
0.100 0.486 0.667 6.09 4.44 0.1175 0.0675
0.125 0.479 0.714 6.81 4.57 0.1263 0.0638
0.150 0.471 0.765 7.64 4.71 0.1352 0.0602
0.175 0.462 0.818 8.59 4.85 0.1442 0.0567
0.200 0.452 0.875 9.69 5.00 0.1533 0.0533
0.225 0.440 0.935 10.96 517 0.1626 0.0501
0.250 0.429 1.000 12.44 5.33 0.1719 0.0469




TABLE 3. Straight Haunches-Constant Width

dd VA
‘aL . aL
e I
Haunch | Cany-over | Stiffness | Unif. Load Concentrated Load. FEM. Coef. x P L
Factors | Factors FEM
Coef. x w .2 b
0.1 0.3 0.5 0.9

a |d [ri2=r21|C12 = C21|M12 = M21 M12 M21 M12 M21 M12 M21 M12 M21 M12 M21
0.1 |10.6 0.567 5.12 0.0905 0.091 0.005 | 0.168 | 0.061 0.137 0.137 | 0.061 0.168 0.005 | 0.091

1.0 0.588 5.54 0.0925 0.094 0.004 | 0.175 | 0.059 0.140 0.140 0.059 0.175 0.004 | 0.094

1.5 0.603 5.89 0.0941 0.096 0.003 | 0.180 | 0.058 0.143 0.143 0.058 0.180 0.003 | 0.096

0.6 0.647 8.04 0.0982 0.090 | 0.007 | 0.188 | 0.062 | 0.153 0.153 0.063 0.188 0.007 | 0.090
03 (1.0 0.705 10.85 0.1034 0.092 | 0.005 | 0.206 | 0.058 | 0.164 0.164 0.058 0.206 0.005 | 0.092

1.5 0.753 14.27 0.1074 0.094 | 0.004 | 0.224 | 0.051 0.173 0.173 0.051 0.224 0.004 | 0.094

0.6 0.633 10.72 0.0969 0.087 0.008 0.176 0.068 0.154 0.154 0.068 0.176 0.008 | 0.087

1.0 0.692 17,34 0.1023 0.089 | 0.008 | 0.189 | 0.069 | 0.167 0.167 0.069 0.189 0.008 | 0.089
0.5 (1.5 0.748 28.32 0.1070 0.090 0.007 | 0.200 | 0.068 | 0.179 0.179 0.068 0.200 0.007 | 0.090




TABLE 5. Parabolic Haunches-Constant Width

. bL
1 . 2
d
-+ — =
dd
VA
al ‘ | aL 1
e
Haunch | Carry-over | Stiffness | Unif. Load Concentrated Load. FEM. Coef. x P L
Factors | Factors FEM
Coef. xw L? b
0.1 0.3 0.5 0.7 0.9
a |d |rM2=r21|C12=C21|M12=M21| M12 M21 M1i2 M21 M12 M21 M12 M21 M12 M21
0.6 0.548 4.76 0.0885 0.089 0.006 | 0.162 | 0.062 | 0.133 0.133 | 0.062 | 0.162 | 0.006 | 0.089
0.1 (1.0 0.564 5.05 0.0902 0.091 0.005 | 0.167 | 0.061 0.136 0.136 | 0.061 0.167 | 0.005 | 0.091
1.5 0.577 5.30 0.0915 0.093 0.004 0.172 | 0.060 0.138 0.138 | 0.060 0.172 0.004 { 0.093
0.6 0.615 6.58 0.0952 0.090 0.006 | 0.181 0.061 0.146 0.146 | 0.061 0.181 0.006 | 0.090
0.3 1.0 0.660 8.10 0.0994 0.093 0.004 | 0.196 | 0.058 | 0.154 0.154 | 0.058 { 0.196 | 0.004 | 0.093
1.5 0.698 9.78 0.1028 0.095 | 0.003 | 0.210 | 0.053 | 0.161 0.161 0.053 | 0.210 | 0.003 | 0.095
0.6 0.636 8.42 0.0972 0.089 0.007 0.182 | 0.065 0.153 0.153 | 0.065 0.182 0.007 | 0.089
0.5 (1.0 0.694 12.03 0.1025 0.092 0.006 | 0.197 | 0.063 | 0.164 0.164 | 0.063 | 0.197 | 0.006 | 0.092
1.5 0.747 17.13 0.1069 0.093 0.005 0.211 0.059 0.174 0.174 | 0.059 0.211 0.005 | 0.093




TABLE 4. Straight Haunches-Constant Width

e
1 e
I i d o
dd’
al
‘ L T
,:é.._..,
Haunch Carry-over Stitfness Unif. Load Concentrated Load. FEM. Coef. x P L
Factors Factors FEM
Coef. xw L? b
0.3 0.5 0.9
a |d r2 r21 C12 | C21 M12 | M21 M12 M21 M12 M21 M12 M21 M12 M21
06 | 0573 | 0.495 | 419 | 4.85 | 0.076 | 0.098 | 0.141 | 0.075 | 0.114 | 0.149 | 0.051 | 0.174 | 0.004 | 0.091
0.1 {1.0 | 0.596 | 0.493 | 4.25 | 514 | 0.074 [ 0.103 [ 0.139 | 0.080 | 0.110 | 0.157 | 0.046 | 0.182 | 0.003 | 0.094
15 | 0.613 | 0.492 | 430 | 536 [0.072| 0.107 | 0.138 | 0.083 | 0.107 | 0.163 | 0.043 | 0.189 | 0.002 | 0.096
06 | 0704 { 0.461 | 448 | 6.84 |0.069 | 0.116 | 0.133 | 0.097 | 0.099 | 0.186 | 0.039 | 0.202 | 0.004 | 0.091
0.3 (1.0 { 0.791 | 0.449 | 4.71 | 8.29 | 0.063{ 0.131 | 0.126 | 0.113 | 0.087 | 0.215 | 0.029 | 0.225 | 0.002 | 0.094
15| 0.866 | 0.439 | 491 | 968 {0.058 | 0.144 | 0.120 | 0.129 | 0.077 | 0.241 | 0.021 | 0.245 | 0.002 | 0.097
06 | 0788 | 0.413 | 462 | 881 | 0.067 | 0.119 | 0.129 | 0.108 | 0.094 | 0.196 | 0.038 | 0.195 | 0.004 | 0.089
05 [1.0 | 0948 | 0385 | 499 | 12.28 | 0.060 | 0.139 | 0.119 | 0.136 | 0.079 | 0.237 | 0.029 | 0.218 | 0.003 | 0.092
15| 1114 | 0363 | 539 | 1652 | 0.052 | 0.160 | 0.109 | 0.169 | 0.064 | 0.281 | 0.021 | 0.238 | 0.002 | 0.094
1.0 {0.6 | 0.709 | 0.350 | 5.74 | 11.63 | 0.062 | 0.109 | 0.115 | 0.100 | 0.085 | 0.172 | 0.038 | 0.177 | 0.005 { 0.086
1.0 | 0834 | 0294 | 6.86 | 19.46 | 0.053 | 0.122 | 0.101 | 0.122 | 0.069 | 0.195 | 0.029 | 0.189 | 0.004 | 0.088
1.5 | 0.981 | 0.247 | 823 | 32.69 | 0.045| 0.135 | 0.086 | 0.148 | 0.056 | 0.218 | 0.022 | 0.201 | 0.003 | 0.089




TABLE 6. Parabolic Haunches-Constant Width

L S —
1 e 2
. d e
A
\ / d d'
. Al ‘
L < =
Haunch Carry-over Stiffness Unif. Load Concentrated Load. FEM. Coef. x P L
Factors Factors FEM
Coef. x w L? b
0.3 0.5 0.7 0.9
a |d ri2 r21 Ci2 C21 Mi2 Mm21 Mi2 M21 M12 M21 M12 M21 M12 M21

0.6 | 0.551 0.497 | 413 | 459 | 0.078 | 0.094 | 0.143 | 0.072 | 0.117 | 0.142 | 0.054 | 0.166 | 0.005 | 0.089
0.1 1.0 | 0.569 0.496 | 4.18 | 479 | 0.077 | 0.098 | 0.141 | 0.075 | 0.114 | 0.148 | 0.051 0.173 | 0.004 | 0.092
1.5 | 0.583 0.495 | 422 | 497 |0.075| 0.101 { 0.140 | 0.077 | 0.112 | 0.152 | 0.048 | 0.178 | 0.003 | 0.094

06 | 0645 | 0478 | 435 | 588 | 0.072| 0.109 { 0.136 | 0.087 | 0.105 | 0.170 | 0.043 | 0.191 | 0.004 | 0.091
03 (1.0 | 0.705 | 0.469 | 451 | 6.77 | 0.067 | 0.120 | 0.132 | 0.098 | 0.097 | 0.190 | 0.035 | 0.210 | 0.003 | 0.094
15| 0.758 | 0462 | 465 | 7.64 | 0.063 | 0.129 | 0.128 | 0.109 | 0.089 | 0.208 | 0.028 | 0.226 | 0.002 | 0.096

06 | 0.717 | 0.448 | 448 | 7.21 |0.069 | 0.115 | 0.133 | 0.098 | 0.099 | 0.186 | 0.040 | 0.196 | 0.004 | 0.090
05 {10 | 0.824 | 0.428 | 475 | 9.12 | 0.063 | 0.131 | 0.125 | 0.117 | 0.087 | 0.217 | 0.031 | 0.218 | 0.003 | 0.093
1.5 | 0829 | 0411 5.02 | 11.35 | 0.057 | 0.147 | 0.118 | 0.138 | 0.075 | 0.249 | 0.023 | 0.238 | 0.002 | 0.096

1.0 |06 | 0.755 | 0.379 | 4.86 | 9.68 |0.065| 0.114 | 0.123 | 0.104 | 0.090 | 0.183 | 0.038 | 0.187 | 0.004 | 0.088
1.0 1 09810 | 0.334 | 536 | 14.62 | 0.057 | 0.130 | 0.111 | 0.129 | 0.074 | 0.214 | 0.029 | 0.204 | 0.003 | 0.090
1.5 | 1.091 0.204 | 593 | 21.99 | 0.049 | 0.148 | 0.099 | 0.159 | 0.060 | 0.246 | 0.021 | 0.220 | 0.002 | 0.092
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TABLA 1A. ALTURA ESTANDAR DEL PUNTO DE INFLEXION (yo)
k

N Piso
0.2 ¢ 03 0.4 ) 05 0.6 | 0.7 0.8 ) 09 ; 1.0 20} 3.0
1 1 0751070 065 065| 060|060 060|060 |055|055| 055
2 2 0.451040|1040( 040 ) 0.40{0.400.40(0.40 045|045 | 0.45
1 085({0.75({0.70{0.70{ 065{ 065065060060/ 055 0.55
3 0.25) 025 0.30}/030)035]035[0.35/04010.40|045| 045
3 2 050 ) 050| 050} 0500451045} 0.451045]045)|050 0.50
1 0.90)1080| 075 0.75, 070|070 065|065 065 |060| 0.55
4 0151020} 025]030| 030({0.35(0.35]0.35{0.40 | 0.45| 0.45
3 035(0.35{ 040040 ] 0.40(0.40{ 0.450.450.45 ) 0.45 0.50
4 2 0601055{050{050|050(050({050{0501050]|050{ 0.50
1 095|085/ 080)075) 070 0.70{0.70 | 0.65 | 0.65 | 0.55| 0.55
5 0.10} 020 0.25}0.30 1 0.3010.35|0.35|0.35|0.35]040| 045
4 0251035 035(040 | 0401 0.40(0.40 (040 {045 | 0.45| 0.50
5 3 0.45[045| 045045 045|045 045 (045045 | 050 | 0.50
2 0.60 {055{ 055|050 050{050|050|050,050]| 050 0.50
1 1.00 085} 0.80]0.751 070,070 0.65 | 0.65 | 0.65 | 0.60 | 0.55

yo

N = nimerc de niveles del eje
de fa columna en analisis.

RN
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TABLA 2. CALCULO DE “y1" CORRECCION POR VARIACION EN LAS RIGIDE-
CES DE LAS VIGAS

1=

al
0.2 0.3 04 | 05 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 2.0 3.0

04 (040 (030 (025020 |0.20 {020 |0.15 |0.15 [{0.15 | 0.05 | 0.05
05 | 030 |0.20 020|015 ) 0.15 |0.15 | 0.10 [ 0.10 | 0.10 | 0.05 | 0.05
06 | 020 |0.15 {0.15 | 0.10 | 0.10 [ 0.10 | 0.10 | 0.10 | 0.05 | 0.05 | 0.05
0.7 | 015 | 0.10 | 0.10 | 0.10 | 0.05 | 0.05 | 0.05 [ 0.05 | 0.05 [ 0.05 | 0.00
08 | 0.10 | 0.05 {0.05 | 0.05 | 0.05 [ 0.05 | 0.05 | 0.05 [ 0.00 {0.00 | 0.00

09 ] 0.05 {0.05 {005/ 0.00 | 000 000 [0.00 {000 {000 |0.00 {0.00

kv3 kv4
- kv3d + kv4
yl al = e
—* kvl + kv2

yo

kv1 kv2

Notas:
1.- Para el primer piso: y1 = 0, salvo que la base esté semiempoltrada.
2.- Cuando al > 1 seingresa a la Tabla 2 con la inversa de al y al resultado (y1) se le

cambia de signo, esto significa que el punto de inflexion se desplaza hacia el lado de las
vigas menos rigidas, en este caso, hacia abajo.
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TABLA 3. CALCULO DE “y2”" y “y3” CORRECCION POR VARIACION DE LA
ALTURA DEL ENTREPISO

K
a2 a3
0.2 | 0.3 04 | 05 06 | 0.7 | 0.8 | 0.9 1.0 20 | 3.0
2.0 0.15(0.15|0.10 0.10 | 0.10{0.101 0.10 | 0.05 | 0.05 | 0.05 | 0.05
1.8 0.1510.10|1 010 | 0.10 | 0.05] 0.05]0.05 | 0.05 | 0.05 | 0.05| 0.00

16 | 0.4 | 0.10|0.10| 0.05| 0.05 | 0.05| 0.05| 0.05 | 0.05 | 0.05 | 0.00 | 0.00

14 | 06 | 0.05|005|005]| 0.05|0.05|0.05;0.05|0.05{0.050.00 0.00

1.2 | 0.8 | 0.05|0.05| 0.00 | 0.00 | 0.00] 0.00 { 0.00 | 0.00 | 0.00 | .00 | 0.00

1.0 | 1.0 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00

0.8 | 1.2 [-0.05]|-0.05| 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00 | 0.00

0.6 | 1.4 |-0.05]-0.05}-0.05|-0.05-0.05|-0.05|-0.05|-0.05}-0.05{ 0.00 | 0.00

04 | 16 |-0.10]|-0.05|-0.05|-0.05|-0.05}-0.05}-0.05|-0.05|-0.05| 0.00 | 0.00

1.8 |-0.15|-0.10{-0.10|-0.10 | -0.05(-0.05| -0.05|{-0.05 | -0.05 | -0.05| 0.00

2.0 {-0.15|-0.15{-0.10{-0.10| -0.10}-0.10|-0.10 | -0.05 | -0.05 | -0.05 | -0.05

piso O —
superior hs | o =
_; V h
/
COLUMNAEN /| © &
ANALISIS LT J § y20y3
| Yo

piso fh“- hi
inferior | I ‘ [‘13 = h j

Notas:

7.- Cuando a2 =1 = y2 =0
2.- Cuando a3 =1 = y3 =0
3.- Para el primer piso = y3 =0
4.- Para el dltimo piso => y2 =0






Anexo 3

MATRIZ DE RIGIDEZ DE
UN ELEMENTO FINITO
TRIANGULAR PLANO

Con lafinalidad que el lector se forme una idea acerca del método de Elementos Finitos,
a continuacién se presenta la matriz de rigidez [ k ] correspondiente al elemento finito
mas simple (tridngulo plano isotrépico). Esta matriz reemplaza a la matriz de rigidez de
una barra en el sistema global de referencia (X, Y) en el método directo de rigidez (Capi-
tulo 8), y su deduccidn se encuentra descrita en la Ref.9.

Y cargas nodales
R AR I L
Fx => =2 =2 = —> - > 6

!\ \\ \\ 1\ :\\ 1‘

k AN (Xk, Yk) <> 5

N \\\k\?\\\] AN kN
G NN L i

‘N N ;‘\b\ );\:\ 2 L,, ! ey 3
™ h N 1 .\

N ‘\\f\ T # i, Yi) i, Yi)

OO Nudos i, 7,

| SN N

T\ N —kC 3\\ GL en el Giobal
NN

Lnh b b

Fig. A3.1. Placa de Concreto Armado Modelada Mediante la Técnica de Elementos Fini-
tos y Grados de Libertad (GL) de un Elemento Finito Triangular i-j-k en Estado
Plano de Esfuerzos.
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i j k Nudo

ki1 k12 k13 ki4 ki5 kuﬂ 1 } :
. K22 k23 k24 k25 k26 | 2
(k1= A k33 k34 k35 k36 | 3 |
ka4 ka5 ka6 | 4 F !
SIMETRICA kss k56 | 5 }
k66 | 6 k
k11 = E11a1?2 + E33b12 k12 =al1E12b1 + b1 E33 a1
k13 =al1E11a2 + b1 E33b2 k14 = a1 E12b2 + b1E33 a2
k15 = a1 E11a3 + b1 E33b3 k16 = al E12b3 + b1 E33 a3
k22 = E11b12 + E33a12 k23 = b1E21a2 + al E33b2
k24 = b1 E22b2 + al E33a2 k25 = b1 E21a3 + a1l E33b3
k26 = b1 E22b3 + al E33 a3 k33 = E11a2? + E33b22
k34 = a2E12b2 + b2E33 a2 k35 = a2E11a3 + b2E33 b3
k36 = a2E12b3 + b2E33a3 k44 = E22 b2? + E33 a22
k45 = b2E21a3 + a2 E33b3 k46 = b2 E22b3 + a2 E33 a3
k65 = E11 a3? + E33b32 kb6 = a3 E12b3 + b3E33a3
k66 = E22 b32 + E33 a3?
Donde:
al =Yj- Yk a2 = Yk - Yi a3 =Yi - Yj
b1 = Xk - Xj b2 = Xi - Xk b3 = Xj - Xi

A= %[b3a2 - a3b2]

t = espesor del elemento i-j-k
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Para materiales isotrépicos:

E11 =E22 =E/(1-v?)
E12 = E21 =v E/(1-1?)
E33 =E(1-v)/[2(1-v?)]

E = mddulo de elasticidad del elemento i-j-k

modulo de Poisson del elemento i-j-k

v

Para la deduccién de la matriz [ k ], se acepta que el desplazamiento (D) en cualquier
punto (X, Y) del elemento i-j-k varia linealmente; esta hipétesis convierte al método en .
un procedimiento aproximado, por lo que para obtener con mayor precision los resulta-
dos, sera necesario refinar la malla de elementos finitos disminuyendo el tamafio de cada
elemento.

Dx=aX+b¥Y +c¢ Dy=dX+e‘Y+f

Donde a, b, ¢, d, e y f son constantes { { C } ) que dependen de las coordenadas de cada
elemento finito i-j-k, asi como de los desplazamientos de sus nudos. Por ejemplo, en el
nudo “i”": Dxi = D1 =aXi+bYi+c, Dyi=D2=dXi + eYi+ f; enelnudo “j”: Dxj
=D3 =aXj+b¥j+c;Dyj=D4 =dXj+eYj+ f;enelnudo “k”: Dxk = D5 =
aXk + bYk + c,Dyk = D6 =dXk + e Yk + f. Engeneral, {D} =[A]{C}; donde
[ A ] es una matriz de 6 x 6 elementos que dependen de las coordenadas de los nudo
i,j, k.

Una vez obtenido los desplazamientos nodales { D }, mediante el método directo de
rigidez, los esfuerzos (ox, oy, txy) en el centro de gravedad del elemento i-j-k se obtie-
nen mediante la expresién:

Nudo

I
‘E11a1 E12b1  Eftal E12b2 Ei1a3 E12b3 || D1
oy T . 1 | E2ta1 E22b1 E21a2 E22b2 E21a3 E33b3 | | D2
2A {

E33 b1 E33 ai E33b2 E33a2 E33b3 E33a3 J D3

oy D5 |

; 3 T\'\ k
i { o i Dé
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