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1.- RESUMEN

Este trabajo de investigacidn expone las bases de los procedimientos necesarios
para el desarrollo de un programa de computacion de analisis y disefio de marcos
tridimensionales de concreto. Se cubre desde la fundamentacion tedrica de los métodos
numéricos, pasando por el procedimiento conciso para realizar los calculos en cada método,
hasta la integracidn de los datos de los diversos métodos. En la parte de andlisis se utiliza
el método de rigidez en el caso tridimensional. Ademas se desarrolla el analisis sismico
estatico y dindmico, con los efectos de torsidon que generan, que finalmente se utilizan los
resultados para el disefio de elementos rectangulares de concreto reforzade por flexion y
flexocompresion.

Los métodos mencionados en su gran parte son procesos largos que inevitablemente
requieren ser resueltos mediante un programa, aun si se requiere manejar los resultados
en forma integral de modo que todos los métodos interactiien entre si, esto motivé a la
realizacién del presente trabajo. El desarrollar una herramienta que contemple 10s procesos
de analisis y disefio que puedan ser mecanizados, justifica el esfuerzo invertido.

Asimismo, se exponen las ventajas, criterios y limitaciones de cada uno de los
métodos, asi como las precauciones que se deben tomar al realizar ef proceso de analisis y
disefio con los procedimientos planteados.

Finalmente se sugieren algunas recomendaciones en cuanto a 10s conceptos que
este trabajo cubre y cuadles son las perspectivas de su crecimiento, para conseguir una
mejor herramienta de calculo que asista los procedimientos de anélisis y disefio que dia a
dia el ingeniero estructurista enfrenta.

ABSTRACT.

This research work exposes the basis of necessary procedures for the development
of a computer program for three-dimensional concrete frames analysis and design. The
research regards since the theoretical fundamentals of numerical methods, going through
the concise procedure to accomplish the caiculations in each method, until the data
integration of several methods. In the part concerning to analysis, the stiffness method for
the three-dimensional case is used. Furthermore, the dynamical and static seismic analysis
is developed, with torsion effects that generate, that Ffipally the results are used for
reinforced concrete elements design by bending and axial bending.

Likewise, an exposition of advantages, criteria and limitations of each one of the
methods is made, as well as cautions that should be taken upon accomplishing the analysis
and design process with the outlined procedures.

The mentioned methods in the main are long processes that inevitably require be
solved through a program, even if it is required to handle the results in integral form, so
that all methods interact mutually, this point motivated to the accomplishment of this work.
Developing a tool that envisages the analysis and design processes that could be
mechanized, justifies the spended effort,

Finally some recommendations are suggested concerning to concepts that this
research regards and which are the growth perspectives, to obtain a better computing tool
that assists the analysis and design process that day by day the structural engineer faces.
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3.- INTRODUCCION.

La construccién de una estructura inevitablemente requiere de un disefio previo.
Cualquier obra o construccion puede concebirse como un sistema entendiéndose como un
conjunto de partes que se combinan de forma ordenada para cumplir una funcién
especifica. Ejemplificando el sistema es un edificio de concreto, el cual esta conformado de
varios subsistemas: los espacios arquitecténicos, los elementos estructurales, I[as
instalaciones, las cimentaciones, efc. E! subsistema que este proyecto abarca es el de
disefio estructural, que basicamente se define como la determinacién de la geometria,
dimensiones, materiales y caracteristicas detalladas de las estructuras que tiene como
funcion el satisfacer una necesidad a lo largo del periodo de vida dtil de la estructura.

Es por todos sabido que los conocimientos de la ingenieria son adn un tanto inciertos
para lograr edificaciones completamente fuera de riesgo. Un edificio, como cualquier
estructura, esencialmente no se disefia para soportar cargas, ni siquiera es una finalidad
primaria, se disefia para satisfacer una necesidad, pero una condicionante fundamental es
que la geometria, materiales y su comportamiento en conjunto cumpla sus functones sin
que sdfra fallas o efectos secundarios debidos a su incapacidad para soportar las cargas que
sobre ella imponen. Para ejemplificar es obvio que una trabe se disefia basicamente para
salvar un claro, no para resistir flexiones, pero desde luego se condiciona que su disefio sea
capaz de evitar las fallas que las cargas impuestas sobre ella generen.

Desde el punto de vista estructural un edificio se considera que falla cuando los
materiaies y elementos empleados no son suficientes para soportar las cargas, en otras
palabras, que aiguno de sus elementos se destruya en parte ¢ en su totalidad y que la
nueva accion de una carga provoque el colapso de la edificacion en parte o en su totalidad.

Otra falla, hasta hace unas décadas no considerada como tal, es que la misma
estructura resistia lo suficiente, pero se deformaba tanto que los usuarios sentian a diario
las molestias de dichas deformaciones, pues se sentian vibraciones y las deformaciones
provocaban dafios a elementos no estructuraies como cristaies, instalaciones y canceles.
Incluso en algunos casos, se presentaban ciertas grietas en acabados que no significan
necesariamente una faila en 1a resistencia, pero si transmitia sensacién de inseguridad a los
usuarios.

Es por lo tanto, que para evitar los dos tipos de failas mencionadas, es necesario
hacer un calculo de! edificio de manera profunda y eficaz que satisfagan las condiciones
exigidas por los usuarios, que en una forma fegal, esta plasmadas en los reglamentos y
normas de construcaaon,

La columna vertebral del disefio de una edificacién es la modelaciéon. Un modelo es
una representacion fisica o matematica de un fenémeno reai, que en fo posible trata de
representar lo mas fieimente a la realidad. La problematica en la modefacién consiste en
que se tienen que recurrir inevitablemente a las simplificaciones: En un modelo si se
tratara de analizar completamente todos los efectos, se tendrian muchisimas variables que
el resolver la solucién a ese sistema seria imposibie, incluso muchas veces ni siquiera
conocemos a ciencia cierta si todos los efectes ya han sido considerados. Una buena
modelacién implica entonces, que aunque no contemple todos fos parametros de
comportamiento, si contenga los mas relevantes,

Para el calculo de una estructura es necesario realizar dos procesos, aunque ambos
dependen entre si, tienen distintos métodos y criterios, estos procesos son el andlisis y el
disefio. En el analisis basicamente se valoran todas las cargas a las gue estara sujeta el
edificio durante su vida 0Otil, tales como el peso propio, personas, muebles y relativos por el
uso propio que cumpie el edificio, efectos de sismos, viento, etc. , las fuerzas internas en
cada uno de los miembros de la estructura, la interaccién con otras estructuras, entre otros,
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En el disefio, una vez que se han obtenido los resultados del analisis, se calcula ia
resistencia de los elementos estructurales ¢ se cuantifica la cantidad o resistencia de ciertos
materiales. Una diferencia esencial entre analisis y disefio consiste en que para realizar un
analisis, se tienen por conocidas [a geometria, dimensiones y comportamiento de los
materiales, y bajo la accién de una carga externa se definen las fuerzas internas. Sin
embargo en el disefio, se tienen por conocidas las fuerzas internas y se calculan los
materiales, dimensiones, etc.

Para la modelacidon esquemdtica de un edificio ios elementos estructurales se dividen
en: Elementos de la superestructura y elementos de |a subestructura. Los primeros se
subdividen en ftrabes, columnas, losas y mures. Los segundos se refieren a las
cimentaciones que basicamente incluyen zapatas, muros de contencidn, cajones, pilas y
pitotes.

Una estructura se dice que es reticular cuando esta definida exclusivamente por
barras, las cuales se definen como aquelios elementos que tienen una dimension
sensiblemente mayor a las otras dos.

De acuerdo con los preceptos matematicos del analisis estructural, que es la teoria
que involucra los conceptos de geometria, material y cargas con las leyes de la mecénica
newtoniana, se pueden construir modelos que son extraordinariamente simples o
extraordinariamente refinados, dependiendo de la herramienta de caicuio con que se
disponga. Los modelos refinados implican grandes geometrias, fuerzas dinamicas, no
linealidad geométrica, etc. que necesariamente necesitan uso de una computadora.

Dado que este proyecto es un programa de computadora, se realizara una
modelacién tridimensional de un edificio, siendo el analisis realizado por el método de
rigideces lineal tridimensional, meétodo que pese a su fundamentacidn simple { el
comportamiento lineal de los mnateriales) es considerado como “"exacto” y versatil.
Asimismo, este método puede incorporarsele un analisis de sequndo orden o P-delta.

Para el anadlisis sismico se considera un modelo unidimensional, pero con efectos
tridimensionales, tanto estatico como dinamico. También el proyecto contempla el disefio
de trabes y columnas de concreto.

Todos estos métodos se basaron en los requisitos exigidos con el Reglamento de
Construcciones para ef Distrito Federal de 1987, que es el de mayor uso en México y se
hacen algunas referencias al Reglamento de Construcciones para el Municipio de Puebla,

El programa de este proyecto plantea realizar todo el proceso de andlisis y disefio en
una sola unidad. Con esto se logra ahorrar tiempo y esfuerzos de calculo al simplificar los
procedimientos numéricos que pueden ser mecanizados. Asimismo, con el uso de Ia
computadora se obtienen resultados rapidos, menos errbneos, mas confiables y apegados a
los reglamentos y normas de construccién.

Los procedimientos de analisis y disefio pueden considerarse en este momento como
“refinados” si se toma en cuenta que anteriormente se utilizaban métodos muy
aproximados y simplificados, pues solo se utilizaban reglas de caiculo o calculadoras, y adn
asi el caiculo manual resultaba sumamente {aborioso. Actuaimente los métodos del
programa del presente proyecto es igual o similar al de los programas existentes.

Este programa a pesar de tener ambiente grafico interactivo con el usuario y
resuelve en gran parte el problema de andlisis y disefio de edificios de concreto, desde
luego no es-un sistema experto que conduzca a una solucién final de tantas y variadas. €l
programa debe estar dirigido a Ingenieros Civiles familiarizados con la modelacion,
estructuracidn , analisis y disefio de edificios de concreto.
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Los métodos utilizados son muy flexibles, por 1o que se pueden incorporar muchos
otros casos y requerimientos, muchos de ellos no se incorporaron, 105 cuales se mencionan
en el cuerpo de este documento.

Se han tomado todas las previsiones razonables para que ios resultados sean
correctos tomando como referencia a otros estudios, sin embargo no se puede garantizar
que el programa esté libre de algunos errores. Cabe mencionar que los resultados que
arroja el presente programa no significan que sean los valores definitivos. Los resuitados
serdn tan validos como apropiada sea la modelacidn del edificio, de sus cargas, de sus
elementos estructurales, su comportamiento y las propiedades de {os materiales. Esto se
menciona porque sdlo un Ingeniero civil estructurista con experiencia puede juzgar hasta
que punto las simplificaciones de los métodos son lo suficientemente validas y hasta
cuando no.

No cabe duda que los conocimientes actuales son mejores que los anteriores, y por
la misma razdén, los conocimientos del mafiana haran a los de hoy obsoletos. No estara
lejos el dia en que se disefie un programa mucho mejor que los actuales, que se tenga una
automatizacion tal que permitan tener en un parpadeo un edificio disefiado completamente.

En estos casos la pregunta por siempre obiigada: Si el programa hace lo que el
ingeniero estructurista ¢Sera posible tener un programa tan confiable que cualquier persona
lo pueda usar y sin temor a equivocarse ofrecer sus resuitados?. Desde una opinion
personal, desde luego que no. Un programa ¢ computadora, por io mas perfectos que se
puedan disefiar, nunca pasaran su jerarquia de herramienta, solo eso, una herramienta. Si
los programas de hoy sorprenden a quienes calcularon con herramientas del ayer, solo han
visto el cambioc de una maquina por otra, pero las maquinas no piensan.
Desafortunadamente (a tecnologia y (@ automatizacién nos han disminuido un poco fa
preocupacion de cuestionar los resultados de los programas, cuando en la vida real, en base
al criterio de una persona hacemos caso omiso de los resultados cuando se sabe que algo
estd mal.

Es por lo tanto que este proyecto no trata de ser mejor o peor que los ya
establecidos, simplemente trata de ofrecer una herramienta versatil adicional para el
analisis y disefio de edificios de concreto.
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Capitulo I

Fundamentos generales sobre disefio estructural.

1.1 Introduccion.

En este capitulo se tratan las definiciones, los
conceptos y criterios fundamentales del proceso de
analisis y disefo estructural, que seran de utilidad a lo
largo del presente trabajo. Cabe mencionar que los
conceptos mencionados y su clasificacion hasta cierto
punto es subjetiva, pero muchos autores han tratado
de organizar de algdn modo los procesos generales de
diseno, que sin duda se tratan de manera muy distinta
dependiendo del proyecte analizado. Por esta razdn es
adecuado definir los términos en base a varios
documentos de mayor uso.

Asimismo se trata de dar un panorama general
sobre la ubicacidn de los conceptos y caracteristicas
involucrados en el proceso del disefio estructural y
campos de estudio de la mecanica en general en una
gama amplia y variada, para que de este modo se
defina las limitaciones y alcances que cubre el presente
trabajo dentro de esa gama .

7
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1.2 Definiciones basicas.

Cualquier construccion puede concebirse como un sistema, bajo este enfoque se
define un sistema como un coniunto de partes que se relacionan entre si y que el
comportamiento de las partes define el comportamiento del sistema en general. A su vez
cada parte puede ser un subsistema y que todos en conjunto se combinan en forma
ordenada para cumplir en forma ordenada una funcion.

Ejemplificando para el caso de un edificio de concreto, el sistema generai es el
edificio, pero a su vez, este esta formado por ia estructura, las cimentaciones, las
instalaciones, los acabados. A su vez la estructura estd subconformada por trabes,
columnas, muros y losas. Para ejemplificar la relacién entre los subsistemas consideremos
que al realizar el analisis de un edificio obtenemos deformaciones posibles en la vida dtil de
fa estructura, estas deformaciones si exceden cierto limite provocarian dafios en los
acabados, luego entonces hay que modificar la geometria o materiales de la estructura para
hacerla menos flexible, Del mismo modo, los asentamientos del suelo provocarian esfuerzos
adicionales en la estructura, entonces hay que reforzarla, pero al reforzarla, es posible que
aumenten las cargas y se aumenten [os asentamientos. Asi sucesivamente se podria sequir
ejemplificando las innumerables relaciones existentes en nuestro sistema del edificio.

Para el caso de diseio estructural se deben tomar en cuenta en lo posible, todas las
relaciones entre 10s subsistemas, pero a cambio se obtiene una desmesurada complejidad
en los modelos matemadaticos para resolvertos. Casi con demasiada frecuencia esta
interaccidn entre los subsistemas de la construccién se considera en muchos casos
rudimentaria vy sélo se recurre al criterio de muchos afios del estructurista.

En otro rubro, el arquitecto propone un proyecto a veces con escasa atencidn a los
problemas estructurales que se presentan, Desde el punto de vista estructural,
arquitecténicamente la estructura ideal es la que no existe, en Ja que se pueden disponer
libremente de todos los espacios, pero es muy bien sabido que las geometrias mas
inusuales son las mas complicadas de analizar y de las que menos conocimiento y
experiencia se tiene.

Basicamente se considera como una estructura a los elementos de una construccion
gue estan disefados para soportar las acciones de carga que se presenten en la vida «til de
la estructura. Se entendera como elemento estructural aquel cuerpo que por su geometna o
por las simpiificaciones que se hicieron sobre €l, puede ser idealizado como la mas simple y
basica estructura. De este modo se deduce que los miembros no estructurales son los
elementos que forman parte de una construccién pero que no estan disefiados para soportar
cargas en la misma magnitud que lo hacen los elementos estructurales. Un sistema
estructural por o tanto es el conjunto de varios elementos exclusivamente estructurales,
pero no dejando de tomar en cuenta las restricciones de elementos no estructurales.

El disefio de manera genérica se entiende como el proceso creativo en el cual se
definen las caracteristicas de un sistema de manera que cumpla de manera 9ptima con sus
objetivos. Cabe mencionar que el término “disefio” se utiliza indiscriminadamente para
varios conceptos muy distintos. Para evitar discrepancias entre términos, conviene usarlos
en una forma amplia, El disefio estructural desde un punto de vista mas formal tiene por
objetivo determinar las caracteristicas de los elementos estructurales para resistir las
cargas a las que estard sometido un sistermna estructural sin que sufra fallas, asi pues el
“disefio estructural” se referira al proceso global mientras que “disefic de elementos
estructurales” o simplemente “disefio” se limitard a determinar caracteristicas desconocidas
de algunos elementos estructurales a partir de ciertos datos conocidos y arrojen una
conclusion de comportamiento de dichos elementos.

Para ejempiificar, el disefio estructural de un puente consistira en conocer la
intensidad del trafico que soportara, proponer una geometria con columnas, trabes o cables,
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calcuiar su resistencia, revisar deformaciones o vibraciones, etc. Ahora bien, el disefio de la
trabe principal del puente consistira en calcular la cantidad y caracteristicas de acero,
concreto 0 presfuerzo con el fin de lograr una carga resistente minima.

De manera forma! se dice que una estructura falla cuando alcanza algdin estado
limite. Se llama estado limite de una estructura a cualquier etapa de su comportamiento a
partir del cual su respuesta se considera inaceptable,

El estado limite de falla corresponde a las situaciones en que la estructura sufra un
dafio irreversible total o parcial que impidan a fa estructura resistir nuevas acciones de
cargas. En este estado se incCluyen el colapso, la inestabilidad, la fatiga o dafios
irreversibles.

El estado limite de servicio corresponde a las situaciones que aun sin alcanzar el
estado {imite de faila, afecta el correcto funcionamiento de la estructura. Basicamente
comprenden desplazamientos, deflexiones, agrietamientos no estructurales y vibraciones.
Se considera como estado limite porque genera molestias a los usuarios y algunas de estas
fallas de servicio sin que representen riesgo de colapse pueden dafiar etementos no
estructurales fragiles, consecuentemente Jlos wusuarios sienten cierta sensacidn de
inseguridad al no poder juzgar si es una falla estructural o0 no estructural.

La resistencia de un elemento estructural se entenderd como la intensidad de una
accion de cargas hipotética que conducen a la estructura a un estado limite de falla. Debe
notarse que estrictamente las cargas usadas para calcular la resistencia son independientes
de las acciones de carga reales en {a estructura, por {o mismo se concluye que las cargas
actuantes deben ser menores a las hipotéticas usadas en el calculo de resistencia.

En dado caso de gue un elemento estructural tenga resistencia suficiente, no
significa necesariamente que satisfaga las condiciones de estado limite de servicio. Puede
darse el caso que las fallas por serviclo sean las que determinen el disefio de un miembro
estructural. Por ejemplo, se pueden fabricar vigas presforzadas muy flexibles que sin liegar
a fallar en lo mas minimo, las deflexiones y vibraciones hacen pensar a los usuarios que es
una estructura inestable v que en cualquier momento se puede colapsar. En este caso, el
disefio de dicha trabe estard dominada por el control de deflexiones mas que por el de la
resistencia.

1.3 El Proceso del Diseiio Estructural.

El proceso de disefio estructural es sumamente complejo y cada proyecto es un caso
Unico, por lo mismo cualquier intento de clasificacidn o subdivision seria incluso inaplicable,
pero de forma global se pueden definir tres conceptos generalizados que de alguna forma
dan nociones del proceso. Dichos conceptos son : Estructuracion, Analisis, Disefio y
Detallado los que a continuacion se especifican.

1.- Estructuracion.

En esta parte del proceso se determinan los materiales de los que va a estar
constituida la estructura, la forma global de ésta, el arreglo de sus elementos
constitutivos, sus dimensiones y caracteristicas mas esenciales. Como se desprende
de lo expresado en pdarrafos anteriores, es ésta ia parte fundamental del proceso del
disefio estructural. De la correcta eleccién del sistema estructural depende mas que
de ningun otro aspecto la bondad de los resultados. En esta etapa es donde
desempenaran un papel preponderante la creatividad y el criterio.
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2.~ Analisis.

El analisis en su denominacién genérica incluye las actividades que llevan a la
determinacién de la respuesta de la estructura ante las diferentes acciones exteriores
que pueden afectarla. En otras palabras, se descompone e! gran sistema estructural
para conocer lo que pasa en partes mas simples.

Alguno de los términos anteriores se definiran de manera mas formal
posteriormente. Por el momento basta entender que se trata de determinar los efectos
de las cargas que pueden afectar a la estructura durante su vida Util. Para esta
determinacion se requieren os siguientes tres pasos:

aj) Modelacidn.

Un modelo es una representacién fisica o matematica de un fenémeno real,
que en lo posible trata de representar lo mas fielmente a la realidad. La
problematica en la modelacion consiste en que se tienen que recurrir
inevitablemente a las simplificaciones. En un modelo si se tratara de analizar
completamente todos los efectos, se tendrian muchisimas variables que el resolver
la solucion a ese sistema seria imposible, incluso muchas veces ni siquiera
conocemos a ciencia cierta si todos tos efectos ya han .side considerados. Una
buena modelacion implica entonces, que aungue no contemple todos los
parametros de comportamiento, si contenga los mas importantes. Una buena
modelacién requiere idealizar la estructura rea! con un modelo factible de ser
analizado con los conocimienfos, experiencias y procedimientos de calculo
disponibles. Un ejemplo es la idealizacidn de un edificio de columnas, vigas y losas
de concreto por medio de un sistema de marcos formados por barras de
propiedades equivalentes.

En esta etapa se suele cometer con frecuencia muchos errores graves, tales
como ignorar elementos estructurales o no estructurales que contribuyen a la
respuesta de la estructura o emplear un modelo demasiado simplista gque no
representa adecuadamente la respuesta estructural. Sin embargo, se puede recurrir
a un modelos un poco mas simples cuando no se tienen mejores recursos
disponibles, siempre y cuando la simplicidad de su calculo signifiquen resultados
del lado de la seguridad.

La modeiacion incluye ta definicion de diversas propiedades de los elementos
estructurales que componen al modelo. Esto implica 1a recoleccion de diversos
datos y la suposicién de otras propiedades, como son valores de diseio cuando no
se cuentan con datos especificos del proyecto. Los valores supuestos en etapas
iniciales del proceso para estas propiedades, pueden tener gque modificarse e irse
refinando a medida que se obtienen los resultados del analisis numérico,

b) Determinar las acciones de disefio.

Entenderemos por acciones a todos aquellos agentes que generen cargas que
obren sobre la estructura de forma externa y una solicitacion la entenderemos
como el valor de fa carga en si, aunque en 1a practica comin a veces se usan los
términos indistintamente, ya que para el caso de analisis lo que nos interesa
realmente son ias cargas y no las ¢ausas que las generan. 5i nos referimos a una
accién o carga de disefio la entenderemos como aquella carga desfavorable maxima
probable que pueda presentarse en algin instante de 13 vida util de la estructura, y
dicha carga que se utilizara como parametro para definir la respuesta de !a
estructura.
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Salvo en proyectos inusuales, en muchas situaciones las cargas de disefio
estan definidas por los cédigos y reglamentos de construccion y es obligacién del
proyectista sujetarse a ellos. Es frecuente, sin embargo, que quede como
responsabilidad del proyectista la determinacién del valor de diseiio de alguna
carga, o al menos la obtencién de datos especificos del proyecto que definen la
accién de disefio. Cabe aqui hacer notar que en esta etapa se suelen tener
grandes incertidumbres y se llegan a cometer errores graves que deterioran la
precision que se pretende guardar en las etapas de calculo numérico. Basta como
ejemplo reflexionar sobre el grado de aproximacidn con que se puede determinar [a
accion maxima debida a sismo o el efecto de la rafaga de viento maxima que puede
presentarse sobre un edificio durante toda su vida util.

c) Anadlisis Numérico.

Esta etapa consiste en determinar los efectos de las acciones de disefio en la
estructura en base al modelo matematico escogido. En esta fase, que constituye el
andlisis propiamente dicho, se determinan principalmente (as fuerzas internas,
deformaciones y la forrna como se combinan.

Los resultados de los métodos de analisis estructural seran tan validos como
adecuado sea el modelo que represente a la estructura real. Dicho métodos han
evolucionado en las Gltimas décadas muche mas de lo que han hecho otros
aspectos del disefio; el desarrollo de los métodos numeéricos asociados al empleo de
computadoras ha hecho posible analizar con precision modelos estructurales cada
vez mas complejos que de forma manual era practicamente imposible.

3.- Diseiio.

Esta etapa corresponde en determinar caracteristicas o valores desconoccidos de
algunos elementos estructurales a partir de los datos arrojados en el analisis y de este
modo se llega a una conclusion de comportamiento global de la estructura.
Principalmente se refiere al calculo de las resistencias de los elementos estructurales
y su revisién. A diferencia del andlisis, en el disefio ya se conoce lo que sucede en las
partes simples y se trata de definir parametros faltantes de los elementos
estructurales, que no fueron tomados en cuenta en el analisis, bajo las condicianes de
sequridad impuestas.

Posteriormente al disefio se verifica que en ninguna parte de la estructura se genere
un estado limite de falla o de servicio que sobrepasen los requisitos de seguridad
adoptados. Dichos requisitos estan generalmente plasmados en los co6digos vy
reglamentos de construccién.

Sucede con frecuencia que al disefiar los elementos estructurales estos son
insuficientes para responder a las condiciones impuestas. Deben entonces
replantearse nuevas alternativas y repetir el proceso en |la etapa donde sea necesario
maodificar los valores alterados en el disefio.

Después de algunas soluciones preliminares, en este punto. se tiene un gran avance
sobre el proyecto definitivo del sistema estructural, ya que en este punto se tienen
bastantes resultados con especificaciones.,

4.- Detallado
En esta etapa se define en detalle la estructura. Aqui se hace un proceso similar para

analizar y diseiiar elementos ignorados en los procesos anteriores pero que cumplen
funcidn estructural definitiva y que de algin modo hagan cumplir con las condiciones



FUNDAMENTOS GENERALES SOBRE EL DISERO ESTRUCTURAL 12

supuestas en las etapas previas. Se puede mencionar muchos y variados detalles
estructurales como uniones de miembros, remaches, soldaduras, empalmes, juntas
constructivas etc. La importancia en el detallado es trascendental, pues existen ciertos
tipos de detalles que al ser descuidados han ocasionado el colapsc global de Ila
estructura. Basta mencionar que las columnas bajo ta accién sismica requieren de un
buen confinamiento del concreto, que es proporcionado principalmente por estribos. El
simple doblez de un estribo hacia su interior proporciona dicho confinamiento.

El haber distinguido en el proceso de disefio tres partes que indican una secuencia
légica, no debe lievar a pensar que en el disefio, salvo muy raras excepciones, se sigue un
proceso unidireccional. El proceso real es mucho mas complejo e iterativo; implica pasar
varias veces por cada etapa a medida que la estructura evoluciona hacia su forma final.
Dicho seguimiento aungque puede variar dependiendo de algin caso en particular, se puede
proponer un esquema general mostrado como sigue:

1. ESTRUCTURACION r 2. ANALISIS. MODELACION

Materiales, geometria =1 Procedimiento giobal para el |— | Eleccién def método
global, sub elementos célcuto de fuerzas iniemas matemético
A | Jr
ACCIONES
Se estiman cargas en
su vida (il
CORRECCIONES ¢ Los RESULTADOS
Se modifican materiales, No SoN ]
dimensiones, geometria, otc. LOS ESPERADOS? | «e—————| ANALISIS NUMERICO
Se revisa su valid Se calculan fuerzas
1\ internas con el método
Si
e 3. Disefo
B Se cuantifican
resistencias
y g Si
EXCEDEELLIMTEDE | > .| EXCEDEELLMIWEDE | ° . CUMPLE LAS |
FALLA SERVICIO CONDICIONES
No ' No l No Qi
’ : 4, DETALLADO
PROYECTO ESTRUCTURAL DEFINITIVO |- -— - | Serevisan uniones, | ... |
especificaciones

1.4 Conceptos de mecanica.

Los elementos estructurales utilizados naturalmente son cuerpos sdlidos. Dado que
una construccion es un cuerpo como tal, son aplicables las leyes de 1a mecanica en sus
diversas y amplias modalidades. Se define a la mecanica como la ciencia que describe y
predice las condiciones de reposo 0 movimiento de los cuerpos bajo la accidn de
solicitaciones. La mecanica en si se subdivide en mecanica de cuerpos rigidos, en mecdnica
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de cuerpos deformables y en mecanica de fluidos. Para el caso del presente proyecto, se
utilizaran basicamente los conceptos de cuerpos deformables y un poco de los cuerpos
rigidos.

La mecanica es una ciencia fisica porque estudia fendmenos fisicos, pero en si no es
una ciencia pura, mas bien es una ciencia aplicada que utiliza ia formalidad y razonamiento
deductivo de las matematicas pero adecuadas en parte a [0s conocimientos esmpiricos
basados en la experiencia y observacion.

E! campo de estudio de Ja mecanica es sumamente amplic y complicado,
dependiendo del modele estructural y de las simplificaciones que de ese modelo se realicen.
Estas simplificaciones se deben principaimente a estas razones:

a) Por restricciones constructivas:

Un modelo de geometria complicada, por ejemplo un cascaron
de seccion variable, que aunque matematicamente se demuestren indiscutibles
ventajas estructurales, {a cimbra de dichos eiementos es sumamente costosa por
la geometria.

b) Por restricciones matematicas:

Un modelo que contenga tantos parametros seria practicamente
imposible de encontrar su solucién, incluso, tal vez no sea posible medir de
manera directa algungs de ellos,

Sin embargo, existen tres grandes conceptos donde la mecanica vierte su atencion.
Aunque muchas veces se estudian por separado, para el analisis de cualguier sistema
estructural, los tres conceptos siempre se relacionan entre si. De este modo, para el
andlisis de un sistema estructural se requieren forzosamente estos tres conceptos:

1.- Geometria;

Se define como la forma, dimensiones y posiciébn de uno o varios
elernentos estructurales, las condiciones como éstos estan unidos entre si.

2.- Materiales:

Se especifica el tipo de material y consideraciones basicas sobre ellos,
tales como comportamiento, propiedades y respuesta.

3.- Solicitaciones:

Se entiende como solicitacién todas aquellas fuerzas externas que
alteran la condicion de reposo del cuerpo en cuestion. En este rubro se define y se
analiza cuantitativa y cualitativamente las posibles fuerzas que actuaran sobre el
cuerpo en reposo.

Estos tres conceptos son requisitos minimos para definir el comportamiento de un
sisterna estructural. Una vez que se definen las limitaciones y alcances de cada concepto es
posible entonces proponer un modelo matemadtico y plantear su solucién. De estos tres
conceptos se mencionan las definiciones y caracteristicas de mayor conocimiento en la

ingenieria.
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1.4.1.- Geometria:

Se clasifican a los elementos estructurales mas conocidos por su forma y en algunos
casos por ¢l modo en que soportan 1as cargas. Por la relacion de sus dimensiones y la forma
como soportan las solicitaciones, un elemento estructural se puede clasificar de acuerdo a
su nombre genérico como:

1.~ Elementos barra:

Se definen como aquelios elementos que tienen una dimensién sensiblemente mayor
a las otras dos. Aqui se encuentran postes, trabes, columnas, contravientos,
tensores, puntales, etc. Se dice que una barra es de seccion constante, cuando la
geometria transversal (perpendicular a su eje) no cambia a lo largo de su eje.

Cada barra se distingue por su nombre especifico, dependiendo basicamente del
elemento mecanico que predomine. Una trabe o viga, es generalmente horizontal
que trabaja principalmente a flexion. Una columna es generalmente vertical que
trabaja a fuertes compresiones combinadas con flexién. Un tensor trabaja
basicamente a tensidn y su resistencia a compresidn es poca o nula. Un contraviento
trabaja a flexion o compresion pero se denomina asi por restringir fuerzas laterales.

2.- Elementos planos o placas:

Son aquellos elementos con una dimensién sensiblemente menor a las otras dos y
una superficie media plana. Una placa, de acuerdc a la direccion de las cargas que
soportardn se distinguen como losa o muro. Si la placa se usa para soportar cargas
transversales a su superficie plana se denomina 10sa. En caso de que se use para
soportar cargas en su plano, se denomina muro, aunque comunmente se distinguen
uno del otro porque la losa predominantemente es horizontal y el muro vertical.

3.- Membrana:

Son aquellos elementos donde dos dimensiones son extremadamente mayores y una
extremadamente menor. Se diferencian de las placas porque la membrana es de
superficie generalmente curva y el espesor de la membrana es muy reducido.

4.- Diafragmas:

Son elementos planos que unen a otros elementos estructurales que los obliga a
desplazarse en conjunto, como si fuera una membrana y cuyas solicitaciones y
desplazamientos estan contenidos en un plano. Se dice que este es rigido cuando
dichos desplazamientos son practicamente nulos. Como se vera postericrmente, los
desplazamientos relativos son tan pequefos que los desplazamientos en los nodos
contenidos en el diafragma son linealmente dependientes de 1los tres
desplazamientos del diafragma (dos fineales y un anguiar). Se dice que el diafragma
es flexible cuando existen desplazarnientos relativos entre los nodos internos del
diafragma y son por lo tanto independientes para cada nudo. Para los diafragmas las
deformaciones predominantes son las de cortante en vez de las de flexion. Bajo la
consideracion del concepto de diafragma, se pueden encontrar eiementos hibridos
como vigas-diafragma (viga de claro reducido y alto peralte que funciona para
transmitir grandes cargas concentradas a otra posicidn), muros diafragma (muros
resistentes que restringen deformaciones por cargas laterales), entre algunos otros.
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5.- Sdlido en general:

Son los que no se clasifican dentro de los anteriores a excepcion que estén definidos
especificamente por alguna otra razén.

De los elementos estructurales mencionados, uno o varios de ellos se pueden unir
para formar un sistema estructural. Los sistemas estructurales mas usados son:

1.- Estructuras reticulares:

Son aquellos formados por barras de eje recto. Las estructuras reticulares se subdividen
dependiendo del nidmero de grados de libertad, significado que posteriormente se
discutird, dicha subdivision es:

Vigas: Elementos que tienen siempre un eje recto que trabajan a carga axial,
flexién y cortante.

Ammaduras: Elementos cuyas barras trabajan exclusivamente a carga axial.

Parriflas:  Reticula plana cuyas barras trabajan a fiexién, cortante y torsion
proveocadas por cargas perpendiculares a su plano.

Marcos: Reticula cuyas barras trabajan a c¢arga axial, flexién y cortante y
basicamente formado por trabes y columnas.

Muromarco: Son una combinacién de marcos con muros estructurales o de relleno.
Aunque se pueden idealizar los muros como reticulas en forma de
columnas anchas, se pueden analizar los muros con elementos finitos y
posteriormente agregar sus efectos al marco, en este (Oitimo caso se aislan,
esta seria parcialmente una estructura compuesta de placas y reticulas.

Las armaduras y marcos pueden ser bidimensionales ¢ tridimensionales. Las armaduras
tridimensionales de igual modo trabajan soloc a cargas axiales. Los marcos planos solo
pueden analizarse con cargas contenidas en su plano. El marco tridimensional es el
caso general de todas las estructuras reticulares mencionadas, ademas de su geometria
tridimensional se considera que todas sus barras trabajen con fuerzas y momentos en
las tres direcciones.

2.~ Cascaron:

Son sistemas estructurales formados a base de membranas cuya superficie no esta
incluida en un solo planc y que trabajan bdsicamente a compresion, aunque es obvio
que bajo diversas solicitaciones esto es imposible. Debido a lo reducido de su espesor la
resistencia estd regida por el pandeo local de su superficie. Su geometria fa define una
superficie de una curva de rotacibn o traslacion, tales como semi-cilindros,
paraboloides, semi-esferas, etc.

3.- Superficies plegadas:

Son sistemas estructurales formados a base de placas pianas. A diferencia de los
cascarones, las superficies plegadas evitan en cierto limite el pandeo local, ya gue los
vértices y bordes aumentan la rigidez.

Para el caso particular de un edificio que de algun modo es el sistema estructural de
mayor uso, la geometria representa un sistema muy especial. A pesar de que un edificio es
una estructura reticular formado a base de barras, elemento basico de cualquier sistema
estructural, el edificio en general posee muchos otros elementos estructurales en conjunto.
Para diferenciartos, un edificio se puede dividir en :
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a) Elementos de la superestructura;
Que incluyen trabes, columnas, muros, losas, contravientos, entre otros.

b) Elernentos de ia subestructura:
Que incluyen contratrabes, zapatas aisladas o corridas, cajones de cimentacion,
pilas, pilotes, muros de contenciéon entre 0tros.

Solo se mencionan los elementos y sistemas estructurales mas conocidos, ya que es
obvio que existen muchos otros que son de geometria complicada o de funciones distintas a
las mencionadas. Esta clasificaciéon tienen el objeto de diferenciar de algin modo los
muttiples y variados elementos constructivos.

Dado que todo sistema estructural real es un sistema tridimensional, no significa que
no se puedan analizar en varios casos como bidimensionales ¢ planos. Inciuso, muchos
elementos cuya geometria no es claramente similar a fas mencionadas, de algin modo se
tiene gque idealizar.

1.4.2.- Materiales.

Se dice que un material es rigido cuando a pesar de las acciones no se deforma, este
material es hipotético ya que todos se deforman en mayor o menor grado. Este material
hipotético se utiliza en el analisis cuando se busca considerar sélo los efectos, dicho de otro
modo, el material rigido solo funciona come un transmisor de cargas.

Un material deformable sufre deformaciones bajo fa accion de una carga que pueden
ser reversibles o irreversibles y la relacion entre fa carga y su deformacion sigue diversas
suposiciones. Salvo se indique o contrario el presente proyecto estara basado en la
mecanica de los cuerpos deformables.

Para efectos de fundamentacion teérica, los cuerpos deformables se consideran
idealizados como medios continuos. Los medios continuos se fundamentan en tres hipétesis
basicas, la primera es que los materiales no tienen huecos u oquedades en el cuerpo, Ia
segunda que es homogéneo, es decir que el cuerpo lo constituye un solo material y la
tercera es que son isotropices, es decir, que su comportamiento es el mismo en todas las
direcciones. Cuando el comportamiente difiere en algunas direcciones, se dice que es un
material anisotrépico.

Bajo estas hipotesis, hay materiales que se pueden idealizar perfectamente, pero
hay muchos otros que no, tal es el caso del concreto reforzado que no cumple estrictamente
ninguna de las tres; no es continuo porque existen poros de aire, no €s homogéneo porque
intervienen en su constitucidon agregados, agua, cemento y acero y no es isotrépico porque
el concreto simple resiste muy bien a compresion y muy poco a tensién, y el acero de
refuerzo el caso contrario,

En base a su comportamiento se define como un material eldstico aquel material que
una vez deformado bajo 1a accién de una carga es capaz de retomar su forma original. En
cambio un material plastico bajo la accién de una carga sufre deformaciones que son
irreversibles. Un material viscoso se define como ef material que bajo la accidn de una
carga presenta flujos de material dependientes del tiempo. La investigacién de los
materiales viscosos pertenece a la disciptina de la Reologia. Se aclara que un material
puede ser viscoso siendo sélido o liquido. De los sélidos los pavimentos y €l concreto se
consideran como materiales viscosos, la deformacidon de un cuerpo viscoso no solo depende
del esfuerzo con el que se deforma sino también con la velocidad con la que este se
produce.
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Con lo antericrmente expuesto, por la formma como generan los materiales su grafica
esfuerzo - deformacién, se pueden clasificar como :

-~ o]
g (s JG
. ‘,ﬂ_’ . e £
[ g e —— ]

Etastico lineal. Plastico. Elastoplastico Rigidoplastico.

»

La dnica manera de determinar el comportamiento de los materiales es mediante
ensayes de {aboratorio, de los cuales se sacan las curvas mencionadas. Cabe mencionar que
cuando el material sufre una gran deformacién sin practicamente ningun aumento en el
esfuerzo, el material se encuentra en su esfuerzo de fluencia o plasticidad perfecta.

1-4-.3." so"‘cm’onﬁ.

Las solicitaciones son las acciones de cargas que obran sobre la estructura a lo iargo
de su vida Gtil, como se ha mencionado con mayor detalle en la seccibn 1.4. Las
solicitaciones son especificas para cada proyecto y practicamente son distintas e
irrepetibles para cada proyecto. El analisis de cargas juega un papel determinante y
delicado en la confiabilidad del proceso det disefio.

Para dar seguimiento secuencial a un andlisis de cargas, por la naturaleza del
fendémenc que genera a las cargas, estas se pueden dividir en:

a) Cargas Deterministicas. Significa que su valor puede ser definido para cualquier
instante en la vida Gtil de la estructura sin temor a cometer grandes errores,
dado que el agente que las genera no cambia sustancialmente con respectc al
tiempo.

b) Cargas Estocasticas. Estas cargas son también conocidas como probabilisticas o
aleatorias, en las cuales no puede precisarse un valor Unico, ya que el agente
generador de cargas cambia respecto al tiempo,

Para las dos condiciones mencionadas, cada una puede ser estatica o dinamica, en
funcion si el agente que 1as genera depende o no del tiempo.

Sin embargo, en la practica comun se prefiere otra clasificacion de acciones que es
similar a la anterior

1.- Acciones permanentes.

0O también conocidas como cargas muertas, las cuales representan a todas
fas cargas que conservaran una posicion fija a lo fargo de [a vida Gtil de (3
construccion y que su intensidad no cambiara con el tiempo. Basicamente
se refieren al peso propio de la construccion y demas instalaciones y
efementos fijos. Su valuacién puede decirse que es la menos incierta
aunque no esta libre de errores, ya que los procesos constructivos o uso de
la construccién pueden variar fas dimensiones o los pesos volumétricos de
los materiales, Su estimacion es de tipo deterministico.



FUNDAMENTOS GENERALES SOBRE EL. DISENO ESTRUCTURAL |8

2.- Acciones variables.

También conocidas como cargas vivas, las cuales se deben a la operacion y
uso de la construccién. Se consideran a todos aquellos elementos Ffisicos
que no tiene una posicién fija y que su intensidad puede variar con el
tiempo pero se presentan en la estructura regularmente. Basicamente se
incluyen las cargas debidos a muebles, personas, mercancias, equipos,
entre otros. Su estimacion puede decirse que es deterministica, ya gue ios
coédigos y reglamentos de construcciéon han estudiado diversas casos
probabilisticos posibles y sus resultados posibles maximos han quedado
plasmados.

3.- Acciones accidentalies.

Son Ias cargas ocasionados per agentes que ocasicnaimente o
esporadicamente pudiesen presentarse durante la vida Ot} de la
estructura. Basicamente se incluyen acciones debidas a sismo y viento por
la magnitud que ellos representan, pero los fenémenos meteorologicos,
cambpios de temperatura, explosiones, choques externos entre muchos
otros pueden ser incluidos. La estimacidn es netamente probabilistica
basada en periodos de recurrencia

Para cualquiera de jos casos mencionados, se puede mencionar que estrictamente
todas las cargas son probabilisticas, en ninguna se puede asegurar que el valor obtenido
sea uno definitivo. Es de recalcar que por la naturaleza probabilistica de las cargas se deben
extremar precauciones en la incertidumbre esperada y la frecuencia con que estas cargas se
pueden presentar.

Otro concepto que sera de utilidad es el de estado de carga, €l cual es un conjunto
de cargas que comparten una caracteristica en comun. Es conveniente agrupar por
conjuntos a todas las cargas posibles, de una manera similar a la clasificaciéon anterior. De
este modo para un edificio tendremos una estado de carga muerta, uno de cargas sismicas
en una direccién, etc.

Un concepto fundamental para ef andlisis es et de factorizar las cargas. Un factor de
carga es una constante mayor a la unidad que amplifica las cargas de disefio. Este
abundamiento se justifica porque existe incertidumbre en la estimacion de las cargas, las
limitaciones e hipdtesis de los métodos numéricos empleados y la precision con que los
datos se manejen.

Otro concepto fundamental es el de factor de resistencia el cual siempre es menor a
fa unidad. Este se justifica porque el control de calidad en la elaboracion real de los
materiales puede variar con los datos especificados en el disefio, en el proceso constructivo
se pueden variar sus dimensiones o forma, y su €l modo de falia segun sea el caso.

Para el analisis sera necesario entonces realizar Combinaciones de Carga, las cuales
son la suma de los efectos de los distintos estados de carga con sus factores respectivos.
De este medo bajo varias combinaciones se analiza cuales combinaciones generan los
esfuerzos maximos.

1.5 Conclusiones.

Se especificaron conceptos bdsicos que sin ser el objetivo en si del proyecto, se
utilizaran la mayoria de ellos en capitulos subsecuentes. En la seccién que concierne al
proceso dei disefic estructural, de todas las fases mencionadas, el presente proyecto trata
de ofrecer -una solucién sdlo a dos de elias: El analisis numérico y el disefio. En estas dos
etapas son las que probablemente los programas de computadora son donde realmente
ayudan, porque con estos procesos se gana gran cantidad de tiempo y precision.
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En la fase de andlisis el proyecto requiere como etapas previas que ya se haya
definido la estructuracién, geometria y evaluado las acciones. De los modelos matematicos
disponibles para analisis solo se utiliza uno, que en el caso de estructuras reticulares es ei
mas general: el método de rigideces en tres dimensiones. Dicho meétodo es el Unico
aplicable a marcos tridimensionales y sus resultados son necesarios para la evaluacion de
fuerzas sismicas y viceversa. Es el método de estructuras reticulares porque contempla que
una barra puede estar sujeta a fuerza axial, cortante, flexién y torsion.

£l proceso de disefio se cubre parcialmente, es decir, se realiza el disefio de trabes y
columnas bajo ciertos parametros, que no conducen necesariamente a resultados
definitivos, pero se pueden tomar como valores minimos de resistencia.

En las demas etapas dificilmente se pueden generar programas que sustituyan el
tiempo que el proyectista invierte en dichos cenceptos, ya que se requiere en mayor parte
del juicio del proyectista, a lo mucho, al igual que el programa de analisis y disefio, solo se
tendrian herramientas auxiliares de calculo.

Aunque no se pretende menospreciar las ventajas de realizar analisis refinados de un
modelo estructural que represente en forma realista y detailada una estructura por medio
de un programa, cabe Hamar la atencion sobre la tendencla que se aprecia cada vez mas
notoria en muchos ingenieros, de buscar en (a etapa de analisis un grado de precision
incongruente con la poca atencidon que prestan a la determinacidén del modelo de la
estructura y del sistema de cargas.

A partir de la seccién que concierne a la geometria de los sistemas estructurales, el
proyecto se limitara a analizar marcos tridimensionales. Para el caso de materiales se
considerara el caso solamente de materiaies elasticos lineales y para la generacién de
acciones como alternativa el proyecto genera las fuerzas sismicas a partir de los datos de
geometria, carga muerta y viva.

En general el proyecto sélo abarca los rubros que pueden ser mecanizados. Los
métodos empleados y la forma de uso corresponderan a ios capitulos siguientes.
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Capitulo I1

El Método de rigidez.

2.1 Introduccion

En este capitulo se desarrolla el andlisis de
estructuras reticulares por et método de rigideces para
el caso tridimensional, dich¢ de otro modo, se describe
el caso de seis grados de libertad por cada nodo. Se
explica de formma general la fundamentacién de este
método en base en fa teoria de la elasticidad lineal,
desde los principios basicos de la mecanica, la
idealizacidn de una barra y la formacidn de la matriz de
rigidez. Asimismo se describe el procedimiento
matricial desarrollado del meétodo de rigideces para
formar el programa de andlisis.

Dado que este método es muy versatil, muchos
topicos adicionales pueden ser incorporados al método
sin cambios sustanciales en el procedimiento matricial,
tales como desplazamientos en apoyos, apoyos con
restricciones elasticas, entre otros, 1os cuales sélo se
mencionan ya que el presente trabajo no los cubre,
pero son tépicos indispensables en el analisis cotidiano
de las estructuras, que probablemente seran objeto de
otro estudio.

Par ultimo se manifiestan las ventajas vy
desventajas de usar el método de rigidez, ademas de
sefialar los alcances y limitacienes de dicho método.
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2.2 Fundamentos de la elasticidad lineal.

Como se menciond en ej capitulo anterior, la atencién se concentrara en los cuerpos
elasticos lineales, cuya teoria es 1a representacion mas simple del comportamiento de los
cuerpos deformables, pero la simplicidad de su fundamento no sigonifica que [as ecuaciones
deducidas sean también sencillas de resolver. Se comienza por definir los conceptos béasicos
matematicos de la mecanica.

La mecanica puede ser resuelta bajo dos enfoques:

+ Newtoniana.- Ei cuerpo no se modifica a velocidades bajas, es decir, tal que su
velocidad dividida entre la velocidad de la luz, sea casi cero.
+ Relativista.- El cuerpo se modifica a velocidades de la luz.

La mecdnica newtoniana es un case especial de la relativista que para 10s casos que
el ingeniero resuelve, como es natural esperarse, se aplica la Mecdnica Newtoniana.

Cualquier modelo matematico sobre cuerpos deformables deben satisfacer cinco
principios de la mecanica newtoniana, i0s cuales se enuncian:

1.- Principio de conservacidn de masas.
La masa de un cuerpe nunca cambia al estar en movimiento.
2.- Principio de Balance de cantidad de movimientos.

Esta Ley nos establece que {a rapidez de la variacion de la cantidad de
movimiento de un cuerpo es iguat a la resultante de las fuerzas externas que
actian sobre el cuerpo. Da lugar a la segunda ley de newton. Relaciona al
cuerpo con las velocidades del mismo, dichas suposiciones generan la ecuacion
de movimiento de Cauchy.

3.- Principio de balance del momento de cantidad de movimiento.

La rapidez de variacién con respecto al tiempo def momento de la cantidad de
movimiento respecto a un punto de un cuerpo es igual al momento resultante
respecto al mismo punto de las fuerzas externas del cuerpo, suponiendo que no
hay concentraciones tipo par.

4.- Principio de conservacion de energia.

La rapidez del cambio de la suma de las energia cinética e interna del cuerpo es
igual al trabajoe que por unidad de tiempo desarrolla las fuerzas externas al
cuerpo mas otras energias que entran o salen del cuerpo,

5.- Principio de entropia o la desigualdad de Clausius-Dukem.

La rapidez de variacion de la entropia total del cuerpo nunca es menor que la
entropia que entra a través de la superficie frontera, las fuentes de entropia por
unidad de masa.

Una forma de resolver el comportamiento de los cuerpos deformables, es la teoria de
la elasticidad lineal, que es la forma mas simple. Esta teoria se fundamenta bajo las
siguientes hipdtesis:

631ic2
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1.- El material es un medio continuo.

2.- El material es un sdélido elastico lineal.

3.- La magnitud de los desplazamientos de los puntos del cuerpo son tan pequefios,
que el tensor de deformaciones se considera infinitesimal.

Las fuerzas que actuan sobre un cuerpo deformable son de naturaleza vectorial y
actian en distintas posiciones y direcciones, es por eilo que es necesario descomponer
dichas fuerzas en componentes ortogonales. Se define entonces como esfuerzo a la
intensidad de fuerza actuando sobre un punte infinitesimal:

y\‘\ A u qj
f \\{‘ ’”LM
/J—o X
T {
\ S 2 o= tim 2P
s AA—0 AA (2.1)

Para el elemento infinitesimal mostrado, dicho esfuerzo se descompone en otros mas
simples que son ortogonales entre si dependiendo de la direccién donde actiian. Asi pues
cuando el esfuerzo actida en la direccion paralela a un eje del sistema de coordenadas es un
esfuerzo normal, cuvande es perpendicuiar es esfuerzo cortante. En la figura se muestran
dichos esfuerzos en su direccion positiva.
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Se define como © al esfuerzo normal y ¥ como esfuerzo cortante, el primer
subindice indica el plano perpendicular al eje donde actia, y el segundo subindice
representa la direccion de dicho esfuerzo. Del eiemente infinitesimal mostrado la
representacion matricial se denomina tensor esfuerzoe y tensor deformacién. Dichos
tensores son de sequndo rango, que requiere dos subindices para determinar a todos sus
elementos, un vector es un tensor de rango uno y un escaiar un tensor de rango cero. Por
requisito de equilibrio el tensor de esfuerzos es simétrico.

Cuando se aplica un sistema de cargas a un cuerpo deformable, es entonces
necesario definir la cantidad de deformacion en términos del sistema de referencia en
cuestion.
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, Pl .y, z)
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Para definir la deformacidon del cuerpo analizado, es necesario definir las funciones
vectoriales gque se indican en la figura como u,v,w. Estas funciones vecteriales son u,v,w,
que dependen de las coordenadas x,y,Z en el sistema de referencia indicado. Para el mismo
elemento infinitesimal, la tangente de los giros pueden considerar como el mismo valor de
los giros, ya que al tratarse de cuerpos con deformaciones muy pequedias y los angulos se
expresan en radianes, es valiido hacer esta suposicion.

(2.3)
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Con los dates de la figura mostrada, es posible entonces definir los valores de las
deformaciones unitarias en términos de las funciones vectoriales del cuerpo:

0z (2.4)

Estas ecuaciones corresponden a las deformaciones lineales del cuerpo. Para el caso
de la deformacion angular mostrada en la figura b), entonces se tiene:

ov du oW Au oW ov

= —-——4 —

Yoy = =2 =t — Y
Yooy T2y Ty ooy a (2.5)

Con las ecuaciones anteriores, entonces se puede formar el tensor de deformaciones
correspondiente:
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_ EBox Yy Tx
=Yy By Yy (2.6)

Yox Yoy Tz

Definidos los tensores de esfuerzo y deformacion, la primera hipotesis de la
elasticidad sefiala que la relacion entre el tensor de esfuerzos y el tensor de deformaciones
es lineal. De este modo

t=Cg (2.7)

Donde C es una constante cualquiera. A esta relacion lineal se le conoce como la Ley
de Hooke (En 1676 Hooke realmente trabajé con resortes y no con barras). La Ley General
de Hooke al formularse utilizé como valido el principio de superposicién el cual expresa que
el esfuerzo o la deformacion resultante en un sistema sometido a varias fuerzas es la suma
algebraica de sus efectos cuando se aplican individual o separadamente. Dicho en otras
palabras, los efectos de un conjunto de fuerzas es igual a la suma de los efectos de cada
fuerza. El principio de superposicion soto es vatido cuando tas deformaciones son pequenas
en comparacion con la geometria del cuerpo, o que afortunadamente en realidad sucede,
de este modo queda liberada la hipdtesis II.

Como el material es un medio continuo homogéneo, se tienen 36 constantes en el
tensor de proporcionalidad cuando es material anisotrépico, lo cual es sumamente dificil
determinar experimentalmente, se puede demostrar que la simetria de los tensores de
esfuerzo y deformacidn también el tensor de constantes es simétrico y se reducen las
constantes a 21. Estas suposiciones son aplicable al caso de materiales compuestos tales
como plasticos reforzados con filamentos, reilenos de secciones compuestas.

Dichos estudios quedan fuera del alcance de este trabajo, en vez de ello, se examina
el caso para materiales isotrépicos, cuyas simplificaciones son ampliamente aceptadas. De
ias 21 constantes del tensor de constantes anisotropico, se puede demostrar que para una
condicion tal que fas constantes de la diagonal sean iguales y el resto de la matriz
simétrica, todas las otras constantes desaparecen. Estas simplificacion origina l1a Ley de
Hooke Generalizada, de ia cual se establecieron tres restricciones y sole qguedan tres
constantes, con {o que la relacién entre esfuerzo y deformacion quedan como:

__E g __E

T \/)(1—2v)[(‘l VBtV (Eyy +£z)] Ty T
E E
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O despejando las deformaciones en términos de los esfuerzos, se tiene que :

17T 1 1 1+ v
1r 1 1 1+v

fw T El°W ~ o + C‘zz)_ Bz =5V =g % (2.9)
i \ 1 1+
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La parte de la mecanica del medio continuo que permite modelar el material es la
teoria de las ecuaciones constitutivas, las cuales son una teoria particular sobre un material
y comportamiento especifico. En base a nuestro sistema de referencia las ecuaciones 2.8 y
2.9 se definen como las ecuaciones constitutivas de la Ley de Hooke Generalizada.

Bajo la suposicion de deformacion lateral de las tres constantes necesarias, se
utilizan realmente dos: E y G, dado que la relacion se deduce como:

E
= (2.10)
21+ v)
De donde :
E:  Médulo de elasticidad o la tangente de ta curva esfuerzo deformacion.
G :  Modulo de elasticidad al cortante 6 médulo de rigidez.
vV :  Coeficiente de Poisson:

De los principios de ta mecanica mencionados, el que se satisfara es el de equilibrio,
que se conocen como las Ecuaciones de Cauchy de Movimiento las cuales resultan ser:

oG 2
06 Mhad. N 00 »; +pfy, = pﬁ_g
ox oy oz at?
oo oc éc 2
d + bid + il .|.-pfyr = _a._l (2.11)
x ¥y & at?
do 2
Xz =2 Xz +pf, = aw
X oy oz 2
Donde
P : Densidad de masa del cuerpo.

fx,fy,fz : Companentes en las direcciones x,y,2 debidas al peso propioc de! cuerpo.
t : Representa [a variacién de las funciones vectoriales respecto al tiempo.

Finalmente para armar el modelo matematico que ya haya cumplido los principios de
la mecanica, éste se construye con

s Las ecuaciones del tensor de deformaciones
+ Las ecuaciones constitutivas {(Ley de Hooke Generalizada)
¢ Las ecuaciones de movimiento {(Ecuaciones de Cauchy del Movimiento}.

Para nuestro caso, se sustituyen las ecuacicnes de los tensores en las constitutivas
de Hooke. Este resuitado se sustituye en las ecuaciones de movimiento de Cauchy, cuyo
resultado se denominan ecuaciones de campo, denominadas Ecuaciones de Navier.
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Como es de esperarse las soluciones de este sistema resultan ser
extraordinariamente dificiles. Las ecuaciones de Navier, c¢on las simplificaciones
mencionadas son validas para los sdlidos eldsticos lineales isotrdpicos de cualquier forma.
Sin duda alguna, es necesario hacer multiples simplificaciones especificas para cada caso en
patticuiar.

Para resolver este sistema tenemos varios métodos con diferentes restricciones, de
los cuales unos son simplificaciones de otros. Para tener una idea, el sistema mencionado
se puede resolver mediante:

1.- Métodos Aproximados:

+ Potencial.
Variable compleja.
Transformadas integrales.
Variaciones
Dei Error
Diferencias finitas.
Etementos finitos.

> & o &

2.- Métodos Directos:
+ Flexibilidades.
+« Rigideces.

Sin embargo, como nuestro caso es una reticula, la geometria formada a base de
barras nos hace generar nuevas hipétesis que simplifican notablemente ia solucion, de este
. modo nos concentraremos en la idealizacion de Ja barra, cuya idealizacibn, como se
discutira posteriormente, cae en fa clasificacidn de los métodos directos.

2.3 Idealizacidn de la barra

Se retoma la definicion de barra como un cuerpo el cual tiene una dimensién mucho
menor que las otras dos. Por razenes de solucién matematica, para simplificar ain mas el
modelo se supone que:

1. La barra tiene su eje recto, cen o que su eje queda definido por solo dos
puntos
2. La seccidon transversal es constante a lo largo def eje.
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Plano de la
Seccion Transversal

Eje longitudinal

Se define también un sistema de referencia cartesiano, pero este tendra su origen en
el centroide de la seccion transversal (centroidal) y el sistema sera ortogonal con los
esfuerzos maximos (principal). A este sistema centroidal y principal se le denominara
sisterna de referencias local.

A cada punto de la barra, le corresponde un vector esfuerzo como se indica.

Y

Las fuerzas resultantes provocadas por dichos esfuerzos seran las siguientes:

NS = [, odA Mg = (V0 — 20y ) dA
V5 = [ ondA MS = | zogdA
VE = jAcxsz MS = —_[Ay o dA " 2.43)

Donde se tienen tres fuerzas y tres momentos, que se denominan elementos
mecanicos que por {a posicion respecto al eje de la barra se reconoceran como se indican:

NE = MS =
x — Fuerza normal en X. X ~ Momento torsionante en X
= MS =
Y Cortanteen Y Y 7 Momento flexionante en Y
— e _ .
V: ~“Cortante en 7 Mz ~ Momento flexionante en Z

Ya que los esfuerzos de la figura son provocados por cargas externas, el superindice
“e” de los elementos mecanicos significa “equilibrante”, ya que son fuerzas internas que
contrarrestan los efectos de las fuerzas externas para cumplir las condiciones de reposo, El
subindice x,y,z indica fa direcciéon del vector. El signo de Ias fuerzas corresponde a ia
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orientacion det vector respecto del sistema de la barra, para los momentos se considera
positivo si sigue el sentido contrario a las manecillas del reioj en el plano resultante,
conocida esta convencidén como “/a ley de la mano derecha”.

Para calcular la relacion entre esfuerzo y deformaciones entre dichos elementos, es
necesaric ahora definir una configuracién de deformacion. Al retomar el concepto de
deformaciones infinitesimales es valido suponer la Hip6tesis de Navier para secciones
transversales fa cual se enuncia:

Hipdtesis de Navier:
“Las secciones planas y normales al eje de la barra antes de la deformacion,
permanecen planas y normales después de la deformacion”.

b

Con esto se elimina la posibilidad de alabeo de la seccion, mostrado en la figura b),
que en algunos casos de secciones de espesores pequefios se presenta.

2.3.1 bistribucidn debido a esfuerzo normal

La hipodtesis de Navier implica que la deformacion quede definida en un planc de la
forma:

3)
8y =—=—|B+y - ¥y+3-Z}=b+cy+dz
T ox 3X( ) (2.14)

Donde b,c,d son las constantes que definen un plano cuaiquiera y hay que encontrar
su solucién, Al igualar la deformacion con el plano se tiene que:

Exx = é[cﬂ - V(GW + Gzz)] =broy+dz (2.15)

Tenemos que en la teoria de barras se tiene que: “fos esfuerzos normales son
independientes entre si”, por lo que se tiene la condicién de que v = 0 Entonces se
considera sole una direccion:

oxx = Hb + cy + d2) (2.16)

Por definicion, los momentos estaticos de la seccién transversal, se conocen como
propiedades geométricas de la seccion las cuales se definen como:

jAdAzA | [\y?dA =1,
jAy dA=Q, _[Az2 dA =1, (2.17)
jzoa=q,  fyzda=,

Donde
A Area transversal.
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Qz: Momento estatico de primer orden respecto al eje Z.

Qy: Momento estatico de primer orden respecto al eje Y.

Iy: Momento estatico de segundo orden o Inercia respecto al eje Y.

Iz; Momento estatico de segundo orden o Inercia respecto al eje Z.
Iyz: Momento estatico de segundo orden o Inercia respecto al plano YZ.

Por simplicidad del manejo de [as ecuaciones, se sustituyen estas ecuaciones (2.17),
en las ecuaciones {2.13) que contengan al término g, de este modo se tiene:

N
E

8
y
—E- = be"l'lyzd'i-lyd
M2
——Z=Qb+lc+l,d
E ez (2.18)

= Ab+Q,c+ Qd

De las cuales se tiene un sistema de tres ecuaciones con tres incégnitas, cuyas
incognitas del sistema son 1as constantes b,c,d que definen el plano de la seccién. El valor
de b,c y d obtenido se vuelve a sustituir en las ecuaciones (2.13) que contenga al
término G, Pero con la condicién de que:

1.- El sistema es centroidal, es decir Q, =0 y Q, =0

2.- El sistema es principal, es decir |y, = 0.

Entonces se tiene definido la férmula del esfuerzo normal en funcién de las
propiedades geométricas de la seccion y de los elementos mecanicos equilibrantes,
conocida esta también como "fdrmula de la escuadria”:

(2.19)

2.3.2 Distribucién debldos a esfuerzos cortantes.

De las ecuaciones (2.13), falta resolver las que contengan los términos Cyxy ¥ Oy

que corresponden a los esfuerzos cortantes. En la figura se muestra un corte paralelo a X y
perpendicular a Y. que define una cufia, cuya area transversal es A*, mostrada en forma
sombreada v el resto del area no sombreada no participa en el esfuerzo actuante
correspondiente:
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Del mismo modo, se toma un elemento infinitesimal para conocer los esfuerzos
actuantes:
F

¥ Ax

) Lyl
‘;Y + AV,

F + AF

Y G b 22X
CszN'—I X

-
Ll

Para la cufia mostrada y el elemento infinitesimal de cortante mostrados;

1 dF 1 .« —
S T B dx Oy = —Q2V
b, dx b, (2.20)
Donde:
F= A*U’“dA v, = Jﬂ\‘,cs',(ydlﬁk

(2.21)

Que corresponden a la fuerza axial y cortante respectivamente para el elemento
infinitesimaf de fa cuna.

Se contempla la hipotesis para esfuerzos cortantes de que Oxy ¥ Oyz SON constantes

para todo lo ancho de b,.y que Ng también es constante. De este modo se puede en
forma aproximada definir:
_ A
V, = ——V¢
¥
OA (2.22)

Por definicion se tienen las propiedades de secciéon similares a las mostradas en las
ecuaciones (2.17), hay que considerar el area de fa cufia solamente:

Q, = | Q,=1_ zdA
Qy Atyd‘A ¥4 A* (2.23)



EL METODO DE RIGIDEZ 31

Sustituyendo las ecuaciones (2.23) en las (2.21), y este resultado se sustituye en
ias ecuaciones (2.20) se tiene que para un sistema centroidal y principal :

ro - W OV
Cxy = Oxz = b, + ly by {(2.24)

Con esto ya se han definido los tres esfuerzos que estan un funcién de los elementos
actuantes equilibrantes.

2.3.3 Deformaciones debidas a esfuerzo normal.

. A la configuracion deformada del eje de la barra se le conoce como “"eldstica de la
barra”. Esta dltima quedara definida si se conocen los desplazamientos en todos sus puntos.
Los componentes del vector de desplazamiento medidos desde los puntos que definen ef eje
de la barra, se denominan deflexiones.

Los componentes de desplazamientos paralelos al eje x de cualquier otro punto de
una seccién transversal, se cuantificardn tomando en cuenta las hipdtesis ya descritas,

w
Y —
U Eje de labarra
no de!ormado
P u « X
y4
e No deformada Eastica
o Deformado delabarra

En la figura se muestran el cambio de un punto sobre el eje no deformado al eje
deformado o elastica. Este cambio se define mediante tres vectores de desplazamiento en
funcion de l1as coordenadas x,y,z, dichos vectores se denominan como u,v,w.

Continuando con la consideracion de deformaciones infinitesimales, donde (a
tangente de algiin angufo se puede aproximar con el valor del mismo angulo expresado en
radianes y la Hipdtesis de Navier, se definen los desplazamientos como a continuacién se
muestra. Para mayor entendimiento de las figuras se dibuja una seccién rectangular,
aunque estas deducciones son validas para cualquier forma de la seccién transversal.

Los procedimientos subsecuentes definiran los valores de todos los elementos del
tensor de deformaciones en base a las ecuaciones de esfuerzos deducidas en la seccién
anterior, bajo la consideracion que las deformaciones existentes en la barra idealizada son
giros (deformaciones angulares) o deflexiones (desplazamientos).

La relacion existente entre las distintas ecuaciones de elementos mecanicos y
deformaciones son derivadas de un orden superfor progresivamente. Solo se aclara que
para fines de convencidn matematica 1a relacién existente es la que se muestra, en
términos de derivadas lineales.



EL METODO DE RIGIDEZ 32

Donde

a)

necesaria para calcular Au

El-‘-;ﬁ _
X
g% ._
d®v dx dM
T 2 CH v
X add-v " NVow @2
dv b d’M dx
B—==V 3 —7 =
dx Bd 0 _ dx
4 o3
adl_w ox
dx
v = Deflexién.
8= Giro
M= Momento Flexionante:

V= Cortante

W= funcion de discontinuidad de carga actuante.

Dado que u,v y w son desplazamientos, su primera derivada significara un giro, 1a
segunda derivada un momento flexionante y la tercera una fuerza. Esta aclaracién se hace
por que sera necesario definir otra nomenclatura para deformaciones al formar la matriz de

rigidez.

Desplazamientos debidos a una traslacion.

En §a figura se muestra un despliazamiento paralelo al eje X, en un elemento
infinitesimal

y u= utx)
u u+ Ay
L -
;i_p X
-4
to ]
Ax

Dado que la proporcidn entre desplazamientos es lineal, se hace la interpolacion

du
Donde: Au=—AX
dx

De lo anterior, la deformacién unitaria paralela al eje X, debida a un desplazamiento
en la misma direccién, queda definido en términos de la funcién u como sigue:

d
(£ ) U= &% (2.26)
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b).- Desplazamientos debidos a una rotacién.

En la figura se muestra una configuracion de deformacion ocasionado por una
rotacion en z.

. /*—;—-l X
]f— -
Ax
v,
(8)0() Vp = — Y"EXT (2..27)

Del mismo modo para el giro respecto a Y se tiene un valor similar al anterior:

d’w,,

(Ex)Wp=— 2 ™. (2.28)

El primer valor del tensor de deformaciones paralelo al eje x, en cualquier punto de
la seccidon transversal resulta la suma de las deformaciones anteriores, que incluyen las tres
funciones de desplazamiento u,v y w:

du_ _ dv d’w
Bior = (Ex00) U+ (k) Vip +(Exx) Wy “ax y d)(2b - Z dx2b

(2.29)

En la seccidn anterior se utilizé como condicién que los esfuerzos son principales, por
lo tanto se deberd respetar la misma. Al sustituir el resultado anterior en la ecuacion
correspondiente a su esfuerzo:

- %%

Ey0 E

Y definido en la seccién anterior el esfuerzo normal debido a fuerzas actuantes o
“formula de la escuadria”, se correlaciona cada parametro de las ecuaciones de esfuerzo y
deformaciéon correspondientes a cada una de las funciones de despiazamiento u,v y w, de
este modo se tiene que:

du _ Ng d?v, M$ d’w,
dx EA o B, d B,

{2.30)

Para calcular las deflexiones para todos los puntos, sera necesaria entonces integrar
estas ecuaciones en la region donde se define el eje de la barra, lo cual se realiza en dos
secciones posteriores.
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2.2.4.- Deformaciones debidas a esfuerzo cortante,

De la ecuacion 2.24 se obtuvieron las ecuaciones correspondientes a esfuerzos
cortantes. De dichas ecuaciones se supone que C!y = 0. Por lo que se tiene:

2.31
= b, (2:30)

Se toma la ecuacion 2.5, igualando a las ecuaciones constitutivas pa-ra cortante 2.9,

sustituyendo apropiadamente el médulo de elasticidad de cortante en la ecuacién 2,10 y
con la ecuacidon anterior se tiene que:

= = 2.32
G LboG - @3
Analizando 1a seccidén antes y después de la deformacion por cortante tendremos que

d?v,

dx2

Us-y

Sustituyendo este valor en 1a ecuacién 2.31 y derivando parciaimente respecto a ¥
se tiene:

Como ya se aplicd la hipotesis de Navier en las deformaciones normales, es

necesario aplicarlas a la ecuacion anterior, de este modo, la derivada parcial se convierte en
una derivada lineal, de este modo se factoriza para obtener:

dvg _ Oxy 6:"?

= 2.3
dx = G ib0 (2:33)

d
g;("‘ Vp) =

Donde v, la definimos como {a deflexion provocada por cortante. De este modo la
deflexion totat corresponde a la deflexién por flexién y a la debida por cortante. Es decir:

V=V, +Vg (2.34)

En la ecuacidon de esfuerzo cortante 2.33 se puede notar que el momento estatico y
el ancho de la base del corte de la cuiia generan una distribucién de esfuerzo como se
muestra en la figura:
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£
7

£n la figura se muestra un corte de la seccion transversal con la distribucidon real de
esfuerzos por cortante. El inconveniente surge por que hay que realizar la integracién punto
por punto para obtener el efecto total cuando se analiza |a seccidn con cargas actuantes.
Para superar este problema, esta distribucidn real se simplifica por una distribucién
promedio, que se muestra en la figura como punteada.

Considerando el promedio de l1a distribucidon, las ecuaciones de esfuerzo y deflexion
por cortante se convierten respectivamente en:

dvy
O =4 Wy = A—gvf (2.35)

El término fw es un parametro adimensional denominado factor de correccion por

cortante o factor de forma. Dicho factor es necesario para igualar el efecto de la distribucién
promedio al de la distribucidn real.

Considerande las variables de la distribucidon real que no intervienen en la
distribucion promedio, se define el valor del factor de forma, el cual resulta ser:

2
A Q
f, = —— (—z) dA (2.36)
= a7 e,

Diche factor se calcula con datos a partir de datos de la geometria exclusivamente,
por 1o que es mejor la conveniencia de usar la distribucién promedio de esfuerzos. Pero aun
queda superar el inconveniente que a fo largo de la barra se tienen distintos vailores de
cortante, por lo que las ecuaciones {2.33) no son muy practicas, entonces se utifiza un
factor de forma equivaiente constante para toda la longitud de la barra. Esta factor de
forma equivalenie es:

121,E,

- < {2.37
Y AGLE (2-37)

Que como podra notarse depende del factor de forma previamente definido.
Entonces la ecuacion diferencial para deflexiones ocasionadas por cortante queda como:

dv, 19
dx  12°El Y

(2.38)
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Con lo anteriormente deducido se ha resuelto el caso para deflexion por cortante
para el esfuerzo cortante en el plano XY. Para el caso del plano XZ los razonamientos
anteriores son aplicables de [a misma manera haciendo cambiar las variables
correspondientes por el cambio del plano, de este modo se parte de que:

Q,Vy

yby

Oy y W =Wy + Wy {2.39)

De este modo para el plano XZ, con el mismo procedimiento para el plano XY se
obtienen resultados en forma parecidos a los recientemente calcuiados:

_ 121, El, dwg 1 (Dsz
* Acl? dx 12El °

(2.40)
2.3.5.- Deformaciones debidas a esfuerzo por torsion.

Este es el ultimo elemento del tensor de esfuerzos que falta por analizar. Su andlisis
se basa en la hipétesis de que los pares que actdan en la barra son s6lo en los extremos, es
decir, Ginicamente en la superficie del cuerpo.

Y

¥ mux

-
al.

£n 1a figura se muestra 1a deformacion angular provocada por un elemento sujeto a
torsion. Para el caso de torsién restringida todos los elementos del tensor de esfuerzos

valen cero, excepto T,, Y Ty . Por lo que:

oo ou v
xy _
Por 1o que al sustituir se tiene que:
oo v
Xy
—_— =G— 2.41
3 5 ( )

Donde el desplazamiento v, por coordenadas polares se extrae a partir de los datos
de la figura como v = —pZ. Lo que al sustituir arroja :

Esta ecuacion al integrarla con las condiciones de frontera apropiadas, define los
desplazamientos por torsién.
v =-0xz W = Oy
Que al sustituilas en las ecuaciones de equilibrio se tiene un sistema de 4
ecuaciones con cuatro incégnitas:



EL METODO DE RIGIDEZ 37

do
__.xi+.aix!-_— O
oy oz
_ (2.42)
G {a—”—ez] = Gy

Las incognitas son O,ny,crxz Y U Este sistema es muy complejo de resolver para un
caso general. Entonces para realizar la integracién se recurre al Método Semi-Inverso de
Saint-Venant o Método de Potenciales.

Este método considera que existe un potencial de la forma® = &y, 2}, el cual al ser
sustituido en la segunda ecuacion se obtiene:

Fo Fo_
ooz oyoz

0 (2.43)

Si se derivan parcialmente la tercera y cuarta ecuacién respecto a Z y Y
respectivamente, se obtienen:

_fi,lze(azu } 2D % =u( a%+]=gz__¢l 2.44)
oz oy

= _el=2=

dyoz oz T8y \ oyaz

Este ultimo resultado aplicado por el método de Saint-Venant nos conduce a la
Ecuacion de Poisson:

Po 8o
—%-‘- — = -2GH (2.45%)
oy oz
Para integrar esta ecuacion de Poisson es necesario establecer una condicién de
esfuerzos tal que:

o
=0
os
Por lo tanto el momento torsicnante, que es la Gltima ecuacién por resolver se

simplifica a:
M = QdeA (2.46)

La funcién P se inventa de modo que satisfaga las condiciones de frontera. En este
momento se supone que dicha funcion puede ser sustituida por una constante J, que se
denomina constante torsional. De este modo, el momento torsionante queda expresado
como:
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o _ M2
dx GJd
MF =G Jo (2.47)

La constante torsional ] tiene ciertas consideraciones dependiendo de la forma de la
seccién. Para caso de secciones que puedan definirse mediante una funcién p en

coordenadas polares sean de seccién hueca o maciza se calcula como:

J= IApsz (2.48)

En general ias secciones que no caen en la definicion anterior se clasifican para
efectos de torsidon como:

a).- Secciones llenas o de pared gruesa.

D@ADUL

La constante torsional se puede aproximar mediante la ecuacion:

A4
J= 2.49
40 lp ( )
Donde A : Es el area transversal de la seccidn

o =ly +1.:  Es el momento polar de inercia.

Si la seccidon es compuesta, entonces se debe usar la sumatoria de cada una de las
sub-secciones que {a componen:

= Z" (2.50)

b).- Secciones abiertas de pared delgada.

Las secciones de pared delgada son basicamente {as formadas por diversas placas
cuyo espesor s reducido en proporcidn a su dimensiones generales y se dice que son
abiertas porque existe discontinuidad en alguno 0 mas de sus puntos gue le impiden formar
una celda {espacio cerrado). La constante torsional se puede aproximar como:

J= g—bta. Para una sola placa. (2.51)

n

J= %Zbitis Para secciones compuestas de multiples piacas. (2.52)
i=1

Donde b es la base, y t el espesor.
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¢).- Secciones cerradas de pared delgada.
La seccion cerrada esta perfectamente confinada para formar celdas.

Si la seccién tiene una celda:

os
t (2.53)
Si 1a seccidn tiene varias celdas:
C I ] 5 0
J= aigczﬁni (2.54)

d).- Secciones hibridas.

—2 ()

Son las secciones formadas por una celda v varios apéndices:

0% 138 5
J= @+ gigbiti (2.55)
t

Como se podrd haber notado, las aproximaciones de constantes torsionales pueden
irse sumando directamente para cualquier tipo de seccidon. Aunque cabe aclarar gue son
excepcionales los casos que requieren una geometria de seccion muy complicada como las
uitimas mencionadas, por fines practicos en edificios de concreto se utilizan solo secciones
de pared gruesa 0 lienas.

2.4. La Matriz de Rigidez.

Una vez que se han definido las ecuaciones diferenciales de equilibrio de una barra
en la seccién, en este punto se aclaran algunas consideraciones fundamentales sobre el
concepto de rigidez. En los cuerpos deformables existe una relacién entre las acciones y las
deformaciones. Segun el punto de interés es como se definen dos conceptos de esta
relacion muy importantes: {a rigidez y {a flexibilidad.

La flexibilidad se expresa basicamente como la capacidad que tiene un cuerpo de
deformarse bajo la accidn de una carga. Con esto se quiere decir que un elemento flexible
es aquel que se deforma cuando se aplica una carga y uno menos flexible es aquel que se
deforma menos con la accion de la misma carga.

El modo de expresar a la rigidez es practicamente el mismo con !a salvedad que la
rigidez es 1o contrario de la flexibilidad. Un miembro muy rigido se deforma poco bajo la
accion de una carga, en comparacion a uno menos rigido, que se deforrma mas con la
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misma carga. Para fines de definicidon se dice que la flexibilidad es el desplazamiento
provocado por una accién unitaria y la rigidez es la fuerza generada por un desplazamiento
unitario.

Las siguientes formulas expresan la forma matematica de ver la relacion inversa
entre accion y desplazamiento, asi como la relacion también inversa entre rigidez y
flexibilidad.

P A 1
K A F B K F
(2.56)
Donde K=Rigidez P: Accion.
F=Flexibilidad. A :Deformacion.

La diferencia entre flexibilidad y rigidez para un punto de vista de modelacién
matematica consiste en que si el interés es conocer los desplazamientos o las fuerzas.

Una vez definidos estos conceptos se menciona que las estructuras cuyas incognitas
no pueden ser resueltas mediante la mecanica de cuerpos rigidos se denominan
hiperestaticas o indeterminadas, estas ddltimas son el caso analizado en el presente
proyecto. De las estructuras indeterminadas existen dos tipos de indeterminaciones,

a) Indeterminacion estatica
Cuando se considera que las incdgnitas son fuerzas. En este caso se aplica el
método de flexibilidades

b) Indeterminacién cineméatica.
Cuando se considera que {as incdgnitas son los desplazamientos . En este
caso se aplica el método de rigideces.

Para ambos casos la solucibn es un sistema de ecuaciones linealmente
independientes, en el cual, las incdgnitas en su caso respectivo se consideran con un valor
unitario de acuerdo con su definicion. Este razonamiento es valido para el sistema de
ecuaciones, ya que los coeficientes involucrados son proporciones y no valores absolutos.

Cualquiera de los dos métodos debe satisfacer dos condiciones fundamentales:
a) Condiciones de Equilibrio:

En otras palabras, que se conserva la condicion de reposo de la estructura,
es decir, que la suma de momentos y fuerzas internas y externas sean cero
en cualquier puntc de la estructura.

b) Condiciones de Compatibilidad:

Que las deformaciones sean continuas y consistentes con las condiciones
de apoyo de la estructura para cada punto de [a misma. Es decir, que la
continuidad de todos los puntos de (a estructura no deformada,
permanecen continuos después de la deformacion y que estas
deformaciones satisfacen las restricciones de deformaciones impuestas.

El método utilizado en este proyecto es el método de rigideces, fundamentado
basicamente en que se requiere resolver un solo sistema de ecuaciones para conocer los
desplazamientos y de forma indirecta calcular las fuerzas de toda la estructura, mientras
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que el método de flexibilidades requiere resolver un sistema de ecuaciones por cada
incognita Jo que implica que el nimero de sistemas de ecuaciones por resolver varia de
forma exponencial arrojando un numero sumamente grande, ademads de que el método de
rigideces es versatil, ya que puede incorporarsele otros tépicos de andlisis de manera
directa, aspecto que no se puede realizar en el meétodo de flexibilidades.

El caso analizado para el método de rigideces es el tridimensional. Este es el caso
mas generalizado de 1as estructuras reticulares por el nimero de grados de libertad por
nodo utilizado. El nodo es la interseccion de dos 0 mas barras cuyas deformaciones se
desean conacer. La barra recta estd definida exclusivamente por dos nodos.

TS %11
y 1 4 %2 8
AR ]

7 10

Asi pues, en la figura mostrada, se advierte que en el caso tridimensional las
posibles deformaciones por cada nodo son seis, correspondientes a tres desplazamientos y a
tres giros en las tres direcciones x,y,z, los cuales ocasionan tres fuerzas y tres momentos
respectivamente por nodo, las fuerzas se representan como una flecha simple y los
momentos como una fiecha con doble punta. Asi pues se tienen 6 deformaciones posibles
que originan 6 eilementos mecdnicos. Ese namero significa ei nimero de grados de libertad,
que en este caso cada nodo se dice que tiene 6 grados de libertad. Como ia barra tiene dos
nodos, por converniencia se dice que uno es inicial (nodo i} y el otro final (nedo i), el total
de deformaciones y elementos posibles para una barra en el espacio es de 12, cuya
numeracion es la sugerida en la figura que es frecuentemente usada por otros autores.

Entonces las deformaciones y elementos de cada barra pueden agruparse de forma
vectorial de orden 12, donde el indice respectivo indica de que elemento o deformacion se
trata, de este modo se retoman los significados definidos en las ecuaciones 2.13, los cuales
se transcriben en la tabla siguiente donde se definen los vectores con los elementos que
representa:

Indice Vector P Significado Vvector deformacion
1 Fa Fuerza axial en x, nodo | By
2 Fyi Fuerza cortante en y, nodo i dyi
3 Fyi Fuerza cortante en z, nodo | 85
4 M Momento torsionante en x, nodo i Oy
5 M, Momento flexionante en y, nodo i Oyi
6 M Momento flexionante en z, nodo i 04
7 Fy Fuerza axial en x, nodo § By
8 ij Fuerza cortante en y, nodo j By
9 B Fuerza cortante en z, nodo j 85
10 ij Momento torsionante en X, nodo j 0
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11 - My Momento flexionante en y, nodo j 0
12 Mz]- Momento flexionante en z, nodo j 0

En la nomenclatura F representa una fuerza y M un momento, el primer subindice
indica la direccion del vector en x,y 6 z. El segundo subindice indica si dicho elemento
mecanico corresponde al nodo / ¢ al nodo j.

Para el caso de deformaciones, 8 significa un desplazamiento y 0 giro, como el caso
anterior el primer subindice indica la direccién como se genera dicha deformacion, y el
segundo subindice representa el nodo perteneciente.

En este punto se tienen ya definidas todas las ecuaciones de equilibrio necesarias
para formular la solucion por el método de rigideces. La solucién de su modelo matematico
parte de las ecuaciones diferenciales de equilibrio para un sistema centroidal y principal
deducidas en ia seccién anterior.

Dichas ecuaciones se ordenan para dar secuencia a 18 forma vectorial explicada, que
2 manera de resumen se muestran:

du N§
o o=
dx FEA
AL
dx 12El, ’
(2.57)
5. S 100
T dx  12El C
4).- M =G Jo
5).- d2wb =_h_lli
o B,
6).- dzvb = _“_‘_Z
x> 8,

A continuacion se tiene que resolver cada una de las ecuaciones diferenciales
mencionadas con las configuraciones para cada uno de los posibles desplazamientos. Para
resolverias, se menciond anteriormente que se supondra el valor de dicha incdgnita como
unitario para todos los casos para definir fa rigidez, en una viga restringida en togdos los
sentidos, es decir, empotrada en todos los extremos. Se aclara que para mayor
entendimiento de las figuras, la direccidn de los vectores es sugerido, pero las férmulas
deducidas respetan signos de las fuerzas que resulten. Se comenzara anaiizando f{as
deformaciones del nudo i.
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1.- Primera configuraciéon. Desplazamiento en X.

De fas ecuaciones de equilibrio se tiene que:

du NY NE x
— =% La cual af integraria respecto a X tenemos que: U = —=
dx EA EA

Por condiciones de frontera tenemos que F,; = Nf: e igualando los desplazamientos
se tiene que:

dy =u= l;:\' de donde al despejar y consuderar la deformacion como unitaria se
tiene gue:
Fy Ef\
L 3
Para el nodo J, por equilibrio se tiene que F,q- = — F, por lo que de manera similar se
tiene que:
E = EA
¥ =T (2.58)

2.- Segunda configuracion. Desplazamientoen Y,

Se tienen como acciones equilibrantes que MS = WX~ My y Vf =-F ¥
sustituyendo en las ecuaciones de equilibrio correspondientes se tiene que:

dz\‘b
Ez—&-;z— = Mg = Fyix

Tomando en cuenta que:Vv =V, +V, se debe integrar la primera ecuacién para

poder sumarlas y realizar la integracion de fa suma, entonces se tienen las ecuaciones para
giro y deflexion:

dvg 1 1 2
cp O E,
27ax V" v = 2

My y
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dv Fyixz 1
Bza—)—( = -—-2——- MZix*Téq)YLzFYi + C1
R M@ 1
B,v= -3%—— —"2—— Téd)yLszix+ Cx+Cy

luego se aplican las siguientes condiciones de frontera para definir las dos

constantes:
dv dv
= =0 =8 =0
E;i@o ELL Mx-0 = By Vet

El valor de las constantes se calcularon como;Cy=0 y Cy =El,3y; Las cuales al

sustituirse en las ecuaciones de giro y desplazamiento se tiene un sistema de dos
ecuaciones con dos incégnitas:

F,L2

"T-Mjuo

F L3 12

Dt M 1 %R +ELS, =0

6 2 12 Y ATEEMT

Del mismo modo considerando la deformaciéon como unitaria se resuelve el sistema
obteniéndose los siguientes valores:

o EL ] [y el
(1+ €I>y)l_ (1+ tby]_
(2.59)
Los valores del nodo j se obtienen por equilibrio, lo cual resulta:
__E gy o BB
yi 3 L] 2
{1+ d, L {1+ CI:, ) 5
(2.60)

3.- Tercera configuracion. Desplazamiento en Z.
Y

E%L/ = —

; M.

F.. Y

e

Z

Su solucidén es practicamente la misma, pero considerando las acciones y ecuaciones
correspondientes. Se tienen como acciones equilibrantes que Mf. = inx— Myi V4 Vze =Ky

sustituyendo en las ecuaciones de equilibrio correspondientes se tiene que:
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d’w,

awy, dws 1
b d)(2

a =
Y dx 12

"1
= M =Fx— My, y El OV = ﬂ1—2—¢szin

Tomando en cuenta que:w = Wy, + W se debe integrar la primera ecuacién para

poder sumartas y realizar 1a integracion de la suma, entonces se tienen las ecuaciones para
giro y defiexién:

dw Fx° 1. 5

vax Tz M Pt C

Fx® M@l 4
Eyw=_=*g_-—_!2'-_-T2-¢ZLzeix+c1x+cz

Luego se aplican las siguientes condiciones de frontera para definir las dos

constantes:
dwl dwl
= =0 w =0 W, 1 = ]

El valor de las constantes se calcularon como:C; =0 y C, =El,3, Las cuales al

sustituirse en las ecuaciones de giro y desplazamients se tiene un sistema de dos
ecuaciones con dos Incognitas:

Fal

‘ZIT*‘MYJ_:O

L3 M2
"%"——-‘g"“—-“—-iq)zl.slzzi +E!y8ﬁ =0

Del mismo modo considerando {a deformacion como unitaria se resuelve el sistema
obteniéndose los siguientes valores:

YT B -
T WL (1+ @ )12

(2.61)

Los valores del nodo j se obtienen por equilibrio, 10 que proporciona:

1E1, — 6E,

F=——“""2 | M., =—-—"2 _
e A (1+ @, 12

(2.62)
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4.- Cuarta configuracion. Giro alrededor de X.

Para la figura mostrada, tenemos que la ecuacién de equilibrio para torsion es:

de  M$ e
—_—= donde M> =M,
dx GJ X X
De este modo al integrar se obtiene:
1
Bxi = —éjMx] b 4
De la cual, al sustituir las condiciones de frontera para el nodo i:
1
6,=—M,L
X1 G J N
Que despeiando se obtiene:
GJd
M; =—
1T L
(2.63)
Y finalmente por equilibrio de momentos, para el nodo j, se tiene que: M,q- =-My ,
por o tanto: '
GJ
R

(2.64)
5.- Quinta configuracién. Giro alrededor de Y.

Para la figura mostrada se parte que las fuerzas equilibrantes son:

€
V:=in Yy My':Myi"-in)(
Y sustituyéndolas en las ecuaciones de equilibrio se tiene que:
dw, 1

' 1
= M$ = My; —Fx y Ei = —@,I2VE = :‘—é-szLzFﬂ

d’w,,
Y dx 12

Y dx2

B8
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De estas ecuaciones es necesario integrar la primera para que ambas ecuaciones
sean giros. Dado que la deformacion total es la deformacion por flexion mas la de cortante,
entonces al sumar se tienen las ecuacién para giro total:

dw Fx2 1
El, ~— = M x~2—+ — @1, +C
v ax - X~ Z ot PR + G

Al integrarla se obtiene para el desplazamiento total:

My B 1
; ~ zrﬁ +-:‘—ECDZL2F25X+C1X+02

Elyw =

Ltas condiciones de frontera para este caso son:
52‘){:0 - 8Zl)lt-—-L = O’ 6ylx=(_‘| =0 Y eYIx:L - Byi

Sustituyendo los valores de ias condiciones de frontera, se tiene que el valor de las

-constantes son:
C1=Elyeyi b C2=0

Por lo que al sustituirlas en las ecuaciones de giro y pendiente, se aplicando las
restantes condiciones de frontera, se tiene que:

F2
Myfl.— ‘Az'—'l' +Ely6yi =0

Mil® Fa3 1
> —-ﬂgn—ad)zLaFﬁ+Ely9y-,L=0

Este sistema de dos ecuaciones se resuelve considerando el giro actuante como
unitario, al cual su solucién es:

(1+0,)12 U r o)L
' (2.65)
Para el nodo j, se encuentran sus valores por equilibrio, 10s cuaies son:
g OBl _Lro:El
A (1+(Dz)|.2 % (1+q’z)l-
(2.66)

6.- Sexta configuracién. Giro alrededor de Z.

Para la figura mostrada se parte que las fuerzas equitibrantes son:
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\l\e-_—Fi V' Mngy,-x—Mzi
Y sustituyéndolas en las ecuaciones de equilibrio se tiene que:

2
Elz d Vg
dx?

3 =Mz =Rx-Myy Ez‘;‘:(s ® L2V°_ SR

De estas ecuaciones es necesario integrar la primera para que ambas ecuaciones
sean giros. Dado que la deformacion total es la deformacidn por flexion mas la de cortante,
entonces al sumar se tienen las ecuacién para giro total:

dv Fyixz 1
Elza—)-(‘ = 'HE—'— Mzix+1—é-(byL2Fyi +C1

Al integrarla se obtiene para el desplazamiento total:
3
F® M ,(2

V=g > (I>L2F X+ Cx+C,

L.as condiciones de frontera para este case son:

dv dv

= = =0 = :
le:O ‘4X=L 0 ' dx =0 Y dx et ez'

Sustituyendo los valores de las condiciones de frontera, se tiene que el valor de las
constantes son:

C1=Ely9yi Y C2 =0

Por lo que al sustituirlas en las ecuaciones de giro y pendiente, se aplicando las
restantes condiciones de frontera, se tiene que:

F 2
T~M L++E1L0, =0
L M2 1
yi
s +1—2®yL3Fyi+ElzeziL=0

Este sistemma de dos ecuaciones se resuelve considerando el giro actuante como
unitario, cuya solucidn es:
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oo BEL M, = G OEL
T ret? S-S
_ (2.67)
Para el nodo j, se encuentran sus valores por equilibrio, los cuales son:
o OEl B OEL
T+ 7 (1+dy)L
(2.68)

En este punto se han deducido completamente opara los seis posibles
desplazamientos del nodo i. Para resolver los posibles desplazamientos para el nodo j, se
pueden deducir de la misma manera, ya que los valores iniciales y condiciones son
similares, los cuales arrojan los mismos resultados en cuanto a expresion matematica, pero
en diferente posicion y signo.

Su deduccién completa no se presenta ya que con los resultados para el nodo i se
pueden utilizar para deducir por simple inspeccidn los resultados para el nodo j.

Bajo esta consideracion ios resultados obtenidos para los desplazamientos en las tres
direcciones del nodo j, son idénticos que los obtenidos para el nodo i, pero con signo
inverso y en las mismas posiciones. Los resultados para el giro en x solo cambian de signo.

Para los dos giros restantes, los resultados son idénticos a los del nodo i, con la
salvedad qgue los momentos resultantes intercambian su posicidn en su caso respectivo.

La forma del sistema de ecuaciones para rigideces es de la forma:

KA =P
Donde
K= Es la matriz de rigidez.
P= El vector de fuerzas actuantes y equilibrantes.
A = El vector de desplazamientos, este vector es la incégnita.

Por el momento se analizard la matriz de rigidez K, ios vectores se discutiran
posteriormente. De este modo, los elementos mecanicos obtenidos en las configuraciones
cinematicas corresponden a las rigideces de la barra, ya que se considerd una deformacion
unitaria. Dichas rigideces se agrupan en forma matricial, dependiendo de {a posicidn de la
deformacién que los origind. Asi pues, tenemos que este arreglo corresponde a Ia matriz de
rigidez de ia barra.

Dado due las barras pueden ocupar diversas orientaciones en el espacio, el sistema
de referencia utilizado para deducir las rigideces, corresponde a los ejes de 1a barra, por lo
que esta matriz de rigidez se denominard como matriz de rigidez de 1a barra en referencia
focal. Dicha matriz representada como K, queda definida como sigue:
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% o 0 0 0
12 E/
0 o, ¢
R 12El, __BE|,
t+d, (1+P, 12
0 ) 0 S ]
0 o 8EI, {8 +®,)El
{1+ ®,1° 1+, )L
_SEl 0 0 0
1+, )F
- 0 0 ) 0
12Ed
NUTNY °°
0 12E), 6E),
(1+®,1° (t+ @, )7
0 0 0 _&J ]
0 SEL @+®,)El,
(1+®, 12 (t+ @, 1L
6El 0 o
L {1+, 1

{4+, )EY,

0
S El,
(+0,1°

0
0

8
(¥ @, )L

6 El,
{1+ @)1

¢
)

0

@+®,)EL
e, L

EA
= 0
L
_12EL
1+, 1?
)
0 0
o )
__BE\
(1+d 12
= 0
12El,
{1+, 1
0 0
0 0
0 0
6E|
(1+q>,)_5

12E4,
(1+@,)°
0
BE),
(1+@,1?

0 0 0
o o BEL
(@, 1
BELl o
T+, )2
_Gy 0 0
2+@,)El X
M+ &)L ?
0 0 @+ 0y )EL |
(L
0 0 ]
o __6EY,
1+ @, 12
6 El
0 L n
A+, )
o (rE)EL o
{1+4, 1L
o o {4+ )EL,
{1+ @, )L

Como podra observarse en la matriz de rigidez, se observa que esta matriz es
simétrica, es decir, Kji = Ki;‘ , ademas para definir sus valores se requiere basicamente jos

datos la seccidn transversal de la barra, tanto de su geometria como de sus propiedades y

la longitud de la barra.

Para deducir los coeficientes de rigidez a partir de las configuraciones cinematicas,
se partid de la base de que ambos nodos estan empotrados, es decir, que restringen
cualquier deformacion de los nodos de la barra en cualquier sernitido a excepcién de la
deformacién a analizar. Este precepto también es aplicable a toda 1a estructura, para este
caso, se restringe toda la estructura de cuaiquier movimiento, y en vez de liberar una
deformacidn, se liberan todas ias del nodo. Este precepto es vaiido, pues se basa en que:

¢ Se tiene como conocida la matriz de rigidez de la barra, que contemplan las

posibles deformaciones totales de cada nodo.
principio de superposicion,
deformaciones de toda la estructura, son iguaies a la suma de los efectos
provocados por las deformaciones de cada uno de los nodos.

« Es aplicable

et

es decir,

los efectos de las

Para ejemplificar se tiene que analizar un marco tridimensional muy simple:

c

NN

RN

d

g

RS

Este marco bajo la accion de cargas sufre deformaciones en los nodos a,b,c y d ¢con

una elastica cualquiera:
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De manera similar como se hizo para caicuiar las configuraciones cinematicas de ia
barra, se restringen todos ios posibles desplazamientos de la estructura, esto es
restringiendo todos sus nodos libres;

Entonces ahora se libera a cada uno de los nedos, desde el nodo a hasta el nodo d,
para definir sus efectos que hasta este momento son independientes entre si. De manera
esquematica se muestra a cada uno de los nodos liberados, aplicando el principio de
superposicién, donde la suma de los efectos de los nodos a hasta d, son iguales a fos de la

estructura globai.

c d e d
SN
a b
ES 3 ey o
TR BN o NN
WS SN

befinida la matriz de rigidez de Ia barra y el criterio a seguir para sumar los efectos
de todas las barras con la estructura, ahora hay que establecer el equilibrio general de una
barra en base a los elementos mecanicos. Para cualquier barra que forma parte de (a3
estructura y continuando con el precepto de que 1a barra esta empotrada en sus nodos, Ia
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barra puede estar sometida dos tipos de acciones, que se diferencian por el punto de
aplicacién de estas. En la siguiente figura se muestra una barra sometida a diferentes
posibles cargas:

1.- Cargas en la barra.

Son las cargas cuya zona de aplicacidon esta contenida en el cuerpo de la
barra. De la figura anterior, las cargas que se consideran coimo cargas en )a
barra son las siguientes:

Dichas cargas, independientemente del ndmero que fueren, {a posicion vy
direccién de aplicacion, generan reacciones en los apoyos como se muestra:

Y
!
3
e d
7

tstas reacciones se denominaran como “fuerzas de fijacién”. Dichas
reacciones representan el efecto de todas las cargas actuantes en la barra sobre
los nodos. Por lo tanto, dichas reacciones estardn contenidas en un vector
llamado “vector de fuerzas de fljacién” .

2.- Cargas en los nodos.
Son cargas concentradas cuyo punto de aplicacién esta directamente sobre

aigunc de los nodos. De Ja figura que ejemplifica las posibles cargas, las cargas
en los nodos son:
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Dado que las cargas apticadas en 10s nodos no pueden generar reacciones y
su efecto no se considera de forma interna. Se podra observar que las cargas en
los nodos solo pueden ser concentradas, dado que el area de aplicacién posible
en un nodo es solo un punto y siguen siempre alguna direccion de los ejes de fa
barra. Los valores de dichas cargas en los nodos se foman en cuenta en un
vector flamado “vector de fuerzas externas”.

Con lo anteriormente mencionado, es entonces posible definir el equilibrio generat de
la barra, el cual en forma matricial queda como:

F° +KU =F° (2.69)

En donde:

F°= vector de fuerzas de fijacién que contiene los valores de las reacciones provocadas por
las cargas en el cuerpo de ia barra,

K= Matriz de Rigidez de !a barra.

U= Vector de desplazamientos de la barra.

F® = vector de fuerzas externas. Este vector contiene las fuerzas generalizadas asociados a
los desplazamientos desconocidos en los puntos nodales, en otras palabras, contiene
el valor de las cargas actuando en los nodos.

Para analizar la estructura global, la formulacién matematica del sistema a resolver
es la misma que para el caso de una barra cuyos valores e incoégnitas son los mismos para
fos de una barra. Como ya se ha mencionado, cada vector 0 matriz para la estructura
contendra la suma de fos vectores y matrices de cada barra. Para plantear formalmente ef
sistema de ecuaciones para ia estructura, solo falta hacer la transformacion de coordenadas
para los valores que definen cada barra de 13 estructura.

2.5 Transformacién de coordenadas.

Dado que la orientacién y posicion de cada barra en una estructura es diferente y
como en todo el planteamiento matematico se plantea el principio de superposicién, es
necesario que cada variable se refiera a un solo sistema de coordenadas para hacer valido
dicho principio. De este modo, el sistema de referencia utitizado se denominard “sistema de
referencia globai” que contendra las provecciones ¢ componentes de cada valor
correspondiente a cada barra.

En la figura se muestra una barra tridimensional orientada en direccién cualquiera:

4

-
.
.
‘\
by B '
N
‘\‘ J
.
. L]
.
[~ I M & w
- 4 yal N
L) - L]
T TR ' < X
g .. N - B
" . ,
Az b “ud
\.‘ ‘\.J rd
Ed
-y
~ 1
-------------------- F g
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De la figura mostrada, a partir de las coordenadas de los nodos se calculan las
distancias:

AX=Xj—‘)(i Ay=Yj“yi Az = ZJ'—Zi (2‘70)
Los cuales sirven para definir fa longitud de {a barra como:
L= J(Xj - x ) +Hy; - yi¥ +(Z;'—Zi)2 (2.71)
Asi pues, es posible definir los cosenos directores de la barra como:
¥ - X L — A Z:—Z
Cx= y| 1 CY=Yj yl Cz= ] Zl
L L L (2.72)

Para definir !a transformaciéon de un punto en el espacio de un sistema de referencia
local de la barra a otro sistema global de la estructura, se puede realizar de forma matricial
dado que cada valor se multiplica por unas constante que dependen del angulo de rotacién,
la cual es de la forma :

Xg XL
Ye =RV L (@273)
Zg; A&

Donde los vectores contienen las coordenadas en referencia local y global, y R es
una matriz de constantes denominada, matriz de rotacion. Para la transformacion
tridimensional completa de cuslquier punto se necesitan 3 giros, pero para transformar el
eje X de la barra solo se necesitan dos giros, fos cuales se muestran en ia figura.

Ei primer giro consiste en rotar el plano XZ sobre el eje Y a un dngulo medido desde
el eje X, tal que los cosenos de dicho angulo sean iguales a los cosenos directores de la
barra en el plano XZ, come se muestra:

Ye

Yo
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La transformacion de este giro afecta a las coordenadas XZ del punto y la
coordenada Y, no se modifica, por lo que la matriz de rotacion puede expresarse como:

cosp O sen[s-l
Rﬂ= 0 1 (0] '
-senff 0 cosp)

E! segundo giro corresponde a rotacidn del plano XY sobre el eje Z. La
transformacién afecta a las coordenadas XY del punto, y la coordenada Z no se modifica.
Por 10 que la matriz de rotaciéon es de forma similar a fa anterior:

cosy seny O
R, =j-~seny cosy O
G g 1

Estas dos rotaciones son suficientes para definir la transformacion de un eje
tridimensional. Sin embargo es necesario aplicar un tercer giro que corresponde a (a
rotacion de la barra sobre su propio eje para tener la transformacién completa, en la figura
se muestra como se aplica dicho giro.

Yg

La matriz de rotacién para dicha rotacion queda como:

1 0 0
R, =10 cosa sena
0 -sna cosa

La transformacion total del punto de referencia local a global queda expresado como
el producto de estas tres matrices, por lo que su expresién queda como:

R=R,R,R, | (2.78)

Debe tenerse cuidado que el producte de matrices no es conmutativo, por io que
debe seguirse forzosamente ese orden, dado que asi se dedujeron las matrices.

Dado que ya se tenian definidos los cosenos directores de la barra, entonces se
puede expresar que:
Cy C,

cosp = —2— y snps—t—
\}cf +C2 ,fcxz +C,2

(2.75)
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Del mismo modo:
cosy = /C,2 +C,2 y seny =C,

Al sustituir ambos resultados en la matriz de rotacion R, y dejando 13 rotacion del gje
como dato se cbtiene la matriz de rotacion general, la cual es :

_ | | i
Cx ) Gy : C.
| i
___________________ I S
C.C, cosa+C, sena i i C, sena—C,C,cosx
R |~ . ; toJC2+C2c08a | _ Y .
______ R T T o i
CC sena +C, cosa y C, o080 —-C,C, ®na
E C2+C2sna E X Y2
i ch +C2 ; JC2+cp2

(2.76)

Dicha matriz contiene todos 105 casos generales de rotacién y para todas las
posiciones de 1a barra, a excepcion de una barra completamente vertical, dado que se
tendria una division por cero, Para ese caso se redefinen los dnguios que originaron la
matriz de rotacién, que al multiplicarse todos origina que la matriz de rotacién para un
miembro vertical debera ser:

0 c, 0
Ryen ={-CyC0sa 0 sena (2.77}
Cysena 0 cosa

Estas matrices transforman los componentes (x,v,z} de un vector o matriz. Para el
caso de la matriz de rigideces, se tiene que el orden de la matriz es de 12, por lo que hay 4
puntos de coordenadas (x,y,z). Entonces es necesario definir una matriz de orden 12 para
hacer el producto compatible, dicha matriz de rotacion para transformar una matriz es:

0 0 0
0RO O
Re=lo 0 R ©
0 00R

(2.78)

Que sirve para transformar la matriz de su referencia de local a globai al tratarse de
matrices, dicho producto es:

Kq =RI K Ry (2.79)
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Donde:

Rg= Matriz de rotacién
K; =Matriz de rigidez en referencia local
Rg=Transpuesta de la matriz de rotacién.

Se hace nuevamente hincapié que el producto de las matrices no es conmutativo,
por lo que debe seguirse el orden de producto establecido. La multiplicacion se hace de
derecha a izquierda. Es decir, primero se realiza ei producto K Rg y la matriz que arroje

como resultado se multiplica por RZ vy de asta forma se tiene como resultado la matriz de
rigideces en referencia giobal.

La matriz de rigidez en referencia global en su forma expandida es complicada, por
lo que es dificil manejar literalmente todas las variables. El hecho de que operaciones tan
extensas puedan expresarse como unos simples productos de matrices es una de las
principales ventajas de los métodos matriciales, que aunque es menos directa la sustitucion
de valores y se utilizan mas matrices, es mas conflabie el manejo y menos propenso a
cometer errores.

Para el caso de los vectores, cualquier vector de orden 12 puede transformarse de
referencia local a global segun la expresién:

F,=Rgf (2.80)

Para el caso inverso, cuando sea necesaric transformar de referencia global a local,
se utiliza {a matriz de transformacion transpuesta:

R=RgF (2.81)

2.6 Procedimiento General para andlisis por el métodb de rigidez.

En este punto se tienen definidos todos los planteamientos matematicos para la
solucion de una estructura por el método de rigideces. Esta seccidn se concentrara en la
parte logistica, es decir, se definen la forma y el modo de utilizar dichos planteamientos en
el lugar y posicion adecuados.

La secuencia del método es unidireccional, dado que el método de rigideces es un
método “exacto”. Con esto se quiere decir, que pese a las miltiples simplificaciones, et
método de rigidez proporciona como resultado una solucion Unica a un problema Gnico.

£l método de rigideces sigue en general una secuencia como la que a continuacion
se muestra:
1.- Definir datos de [a estructura.
2.- Definir tamafio del sistema a resolver.
3.- Construir fa matriz de rigidez y el vector de fuerzas de fijacion de cada barra.
4.- Ubicar ia matriz y vector de constantes globales de cada barra en la matriz general.
5.- Resolver el sistema de ecuaciones.
6.- Reubicar los desplazamientos resueltos del sistema general a cada barra.
7.- Calcular los vectores de fuerzas externas.



Et METODC DE RIGIDEZ 58

Puede ser que la secuencia propuesta no sea en algunos casos la mas conveniente,
pero dado que el método de rigideces se realizé en forma matricial pensando en
programarlo, dicha secuencia debe seguirse para dar un segquimientg logico y detallado a la
solucién del problema. En los siguientes puntos se detallan los puntos anteriores para
apiicarios de manera directa a la solucion de un problema.

1.- Definir datos de Ia estructura.

Se requieren tener datos definidos de la geometria, materiales y solicitaciones. Estos
conceptos en forma especifica se refieren a los nodos, apoyos, barras, secciones y cargas.

a) Nodos: Para cada nodo tener como dato los valores de las coordenadas X,Y,Z.
Nodo; = (x,y.2)

b) Apoyos: Se definen las restricciones de deformacién de la estructura en algunos
nodos.

Apoyo, = [Ry(x,y,2)Rg(x. . 2)

Se muestra que cada apoyo debe contener dos vectores de restricciones, uno
para desplazamientos y otre para giros, ambos en las tres direcciones. Estos
vectores no contienen valores en si, mdas bien en forma indicativa determinan
qué nodo esta restringido, si se restringe su despiazamiento ¢ giro y en qué
direccién, o en dado caso, todas ias restricciones.

¢) Secciones: Cada seccion deberd contener datos de geometria y materiales suficientes
para llenar los datos correspondientes en la matriz de rigidez. Un conjunto de
secciones se denominara como catalogo de secciones.

Seccion; = EG,AL,. 1, Jf,. f,)

De este modo para cada seccién se debera contar con los datos los que se
mencionan como propiedades geométricas, digase area, inercias, constante
torsional y factores de forma. Dichos valores para las secciones mas comunes se
presentan en el apéndice A def presente trabajo. Ademas, se deben definir para
cada seccion los modulos de elasticidad y cortante que son propios de un
material para cada seccion,

d) Barras: Cada barra estard definida por su nodo inicial, nodo final y una seccion
transversal del catdlogo.

Bara; = (i, j, seccion)

Las barras requieren solo estos parametros que no sirven para calcular en si,
pero son indicativos de que se deben tomar datos de otros registros. De esta
manera, con los nodos definidos de la barra, se pueden calcular los cosenos
directores y su longitud, y a partir de la seccién que tiene 1a barra, se calculan
los parametro para las deformaciones por cortante.
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e) Cargas: Se define para cada carga su tipo, valor de carga, punto de aplicacién y otros
datos necesarios para determinar las reacciones correspondientes como viga
doblemente empotrada. Independientemente del tipo de carga, las reacciones en
los empotramientos se deben manejar en forma vectorial, asi pues, para efectos
de analisis, el efecto de una o varias cargas se resumen en un solo vector gue se
apiicara a ia barra o nodo correspondiente. Ei vaior de las reacciones para
distintos tipos de cargas se pueden consultar en el apéndice B del presente
trabajo.

Carga, = ( F°,bamra o nodo)

2.- Definir tamaiio del sistema a resciver,

Una vez que se han determinado y verificado los datos, esta etapa consiste en
definir cuales deformaciones son incdgnitas a partir de los datos de los nodos y de los
apoyos. El nOmero de incognitas sera la suma del niimero de grados de libertad de todos
los nodos que no esten restringidos.

Aunque no es la unica manera, una forma de llevar el controi sobre el nimero de
incagnitas es agrupando los seis posibles grados de libertad de cada nodo en un arregio:

12 3 4 n 1 2 3 4 n
Rix | X X ©0 O o Ruxi— — 4 10 N-5
Ry |X X 0 0 o Reyy |- — 5 11 N-4
Riz I X X 0 0 o Ry {~ ~ 6 12 N-3
Rx |0 X 0 © o] Rx |1 ~ 7 13 N-2
Ry |0 X 0 © o Ry {2 - 8 14 ... N-1
Ry |0 x o 0o .. 0 Rg i3 - 9 15 .. N

a) b) (2.82)

En el arregle de 1a izquierda las restricciones se marcan con una x y los grados de
libertad con una o . Siendo n el mimero de nodos, se recorre de arriba a abajo y de
izquierda a derecha sumando los grados de libertad ignorando fa suma cuando la posicion
corresponde a una restriccion. De este modo el niimero que se indica dentro del arreglo,
corresponde al rengldn y columna del grado de libertad en cuestiéon en el sistema de
ecuaciones, hasta llegar al total de grados de libertad N. Asi por ejempio, ia libertad para
desplazarse en Y del nudo 4, en el arreglo le corresponde el numero 11, lo que significa que
debera usarse el rengldén & la columna 11 de la matriz de rigidez y del vector de constantes
para dicho desplazamiento en el sistema de ecuaciones por resolver. El orden del sistema
de ecuaciones general de la estructura corresponderd al nimero de grados de libertad
totales, es decir, sera de orden N.

3.- Construir la matriz de rigidez y el vector de fuerzas de fijacion de cada barra.

Para cada barra se deben tener listos los datos de sus cosenos directores y su
jongitud a partir de los nodos, ademas de tener definidos los valores de la seccion que le
corresponde a dicha barra y los vectores de fijacion de todas las cargas que pudiesen actuar
sobre 1a barra.

Los datos correspondientes a la propia barra y la seccidn se agrupan en la matriz de
rigidez, en el vector de fuerzas de fijacidn los datos de las cargas sobre el cuerpo de la
barra y en el de fuerzas externas los datos de las cargas en los nodos de la barra, segin
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corresponda, todos elios en referencia local, de modo que en ia ecuacion de equilibrio de la
barra: '

P +KU =F (2.83)
Se tengan valores conocidas en todos los vectores y en la matriz, a excepcion del

vector u, que es la incoégnita. El vector de fuerzas de fijacién se resta al vector de fuerzas
externas para tener un sc¢lo vector de constantes de modo que el sistema tenga la forma:

KU =F° -1 ysi R =F-F,
Entonces: KUy =Ff (2.84)

Posteriormente es necesario transformar la matriz y el vector de referencia local a
global, para lo cual es necesario definir [a matriz de rotacién de la barra en base a los
cosenos directores. Siendo conocida la matriz de rotacién, la transformacién de la matriz y
el vector a referencia global sera :

Kg=RgK Ry  F=RgFR

En donde para la i-ésima barra se tiene:

(2.85)

= Matriz de rigidez en referencia local .
= Matriz de rigidez en referencia giobail,

= Matriz de rotacion de Ia barra.
R'= Matriz de rotacién transpuesta de la barra.

= Vector de fuerzas externas en referencia local.

=  Vector de fuerzas de fijacion en referencia local
Vector de constantes en referencia local.
Vector de constanies en referencia giobal.

I

)
i
Fy

4.- Ubicar la matriz y vector de constantes globales de cada barra en la matriz general.

La aportacion de cada barra dependerd de las restricciones que existan en sus nodos.
Para realizar dicha colocacién, se tiene que verificar el arreglo de incégnitas y para cada
grado de libertad se coloca en la matriz y vector general de la estructura.

5.- Resolver el sistema de ecuaciones.

Teniendo 1a matriz y vector del sistema de ecuaciones definidos, se procede a su
solucién. Los métodos numéricos de solucién de ecuaciones son amplios y variados, pero
para el caso del método de rigidez el método de descomposicién de Cholesky parece ser el
mas apropiado en este caso, ya que:

» La matriz de rigidez general es simétrica.
« Los vaiores de la diagonal de la matriz son proporcionalmente
grandes en comparacion al del resto de la matriz.
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» La relacion entre tamaiio de Jas matrices usadas y el numero de
operaciones por realizar, parece razonable en este caso.

6.- Reubicar fos desplazamientos resueltos del sistema general a cada barra.

Los resultados de! sistema de ecuaciones son los desplazamientos de todos los
grados de libertad de fa estructura mostrados en referencia giobal. Estos desplazamientos,
volviendo a usar el arreglo de incdgnitas, se reubican en su posicion original, que en vez de
ser incognitas, se convierten en valores conocidos,

7.- Calcular los vectores de fuerzas equilibrantes.

Una vez definidos los valores de los desplazamientos en su posicion correspondiente,
en la ecuacion de equilibrio de la barra ahora es el vector de fuerzas equilibrantes el gue se
considera como incignita, tanto en referencia local y global. Dichos vectores de fuerzas
equilibrantes contendran los valores de los elementos mecanicos correspondientes a cada
nodo. Como es natural esperarse, los desplazamientos en las posiciones donde existan
restricciones, dado gque no fueron tomados en cuenta en €l sistema de ecuaciones, su valor
es cero. Para obtener los vectores de fuerzas equilibrantes se deben reaiizar las
operaciones:

RrU =Ky KUy =F (2:86)

Como podra notarse, en este punto se deben conservar o reconstruir la matriz de
rigidez y el vector de fuerzas de fijacién. Dado que los desplazamientos obtenidos son en
referencia global, es necesario realizar 1a transformacion a referencia local, también para el
vector de fijacién, de esta forma se tiene que:

Ug =R, U, y B =Ry (2.87)

Los vectores de fuerzas equilibrantes son el resultado final de este largo
procedimiento, con esto se tiene definidos los valores de los desplazamientos y elementos
mecanicos en todos los nodos de 1a estructura completamente.

El vector de fuerzas externas en referencia local contiene los elementos mecanicos
de la barra que se requieren, dado que dichos elementos se denominaron en la orientacién
original de la barra. El vector de fuerzas externas en referencia global sirve para conocer el
valor de las reacciones en los nodos inicialmente restringidos.

2.7 Conclusiones.

A lo largo de este capitulo se hizo un bosquejo general de ia teoria de {a elasticidad
linea! para enmarcar claramente §os conceptos que cubre el método de rigideces y sus
limitantes. Con 10s conceptos vistos en el presente capitulo se discutieron las muiitiples
simplificaciones que se tuvieron que realizar para definir una estructura tridimensional
general.

_ El método de rigidez es un método muy amplioc que ofrece diversas ventajas y
desventajas, las cuales se mencionan a continuacién:
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1.- Ventajas.

1.- El método es un procedimiento que pese a sus limitaciones se considera como
exacto. Esta exactitud mas bien se refiere a que no es un método de aproximaciones o
iteraciones sucesivas, sino que es un metodo directo, que para un problema especifico se
tiene una solucién Unica.

2.- Et método de rigidez en tres dimensiones es el mas modelo mas general de todas
las estructuras reticulares. El método contempla los efectos de fuerza axial, cortante,
flexion y torsién en las barras. Se puede decir que las otras estructuras reticuiares son sélo
casos especificos de un marco tridimensional.

3.- El plantear ef métode como un método matricial obliga a los elementos
mecdanicos, desplazamientos y parametros a ocupar una posicidn fija en una matriz o
vector, con esto se eliminan las confusiones de manejar ¢ interpretar tantos datos de
diferentes caracteristicas, con solo referirse al valor definido en ia posicion de un vector o
matriz. Ademas es mas facil programar y realizar algunas operaciones con matrices gque
muchas operaciones con datos sueltos. Asi pues, si existen datos o parametros no
utilizados, sus wvaigres valen cero, que aungue ocupen un espacio en las matrices,
claramente se identifican que parametros no se han tomado en cuenta.

4.- El método de rigidez es muy versatil, dado que los conceptos impuestos en la
deduccién de este, se le puede incorporar con algunos cambios en las matrices, otros
tépicos que aunque no son objeto de analisis del presente trabajo son de gran utilidad en la
practica. Entre otros al método de rigidez planteado puede incorporarsele :

Barras de seccidon variable.

Desplazamientos de los apoyos.
Articulaciones en las barras.

Apoyos elasticos.

Conexion elasticas en las nodos de las barras.
Deformaciones previas.

Discontinuidades en las barras.

Degradacion de la rigidez por ciclos de carga.
Interaccion entre fuerza axial y flexion.

Estos tdpicos mencionados se toma en cuenta su valor alterando directamente los
valores de rigidez de la barra, y la ventaja consiste en gque el procedimiento en general no
se modifica. LLas condiciones para resolver cada uno de fos tépicos adicionales requiere un
trato y atencién especial, aspectos que deberadn ser objeto de otro estudio.

Desventajas.

1.- El método considera sélo el comportamiento lineal de los materiales, cosa que en
los materiales usados cominmente no sucede, salvo en un intervalo reducido. Los
conceptos de fluencia y ductilidad de los materiales no son aplicables, es necesario
replantear para estos casos un método matricial que sea no lineal.

2.- Solo es aplicable a estructuras que puedan ser idealizadas como reticulares,
cualquier otra estructura que no pueda idealizarse como una barra, el riesgo de analizarse
por este método es muy alto.

3.- No se pueden tomar en cuenta directamente las concentraciones de esfuerzo. En
muchas ocasiones, al area de aplicacion de una carga es muy reducida debido a la
geometria propia de la estructura, lo que origina esfuerzos adicionales no tomados en
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cuenta en el método, los cuales originan una falla local en el miembro. Si este es el caso,
las concentraciones de esfuerzo se deben analizar por separado o por otro método.

4.- En el método de rigidez por su naturaleza matricial, 1a bondad de trabajar con
matrices se ve deteriorada por el gran consumo de memaoria que las matrices ocupan en las
computadoras actuales. Haciendo algunos nimeros se podra demostrar que el numero de
ecuaciones en un edificio comin, es extraordinariamente grande.

5.- La mayor parte del tiempo de procesamiento del método de rigidez se consume
en resolver el sistema de ecuaciones. Dado que el numero de incégnitas es muy grande,
facilmente el programa de rigideces agota los recursos de memoria de las computadoras,
esto ha sido motivo de desarrollo de nuevos metodos de solucion de ecuaciones para
reduccion iterativa de matrices que vuelven lento el procedimiento. Para el caso del
presente trabajo se reaiizd un método de generacién dinamica de matrices eliminando los
valores que sean cero, pero a cambio como dato adicional se guarda el renglon y la
columna del valor.

6.- Como en casi todos los métodos matriciales, la cantidad de datos y resultados es
enorme, por lo que hay que prestar atencién especial en evitar cometer errores al capturar
los datos y revisar cudles resultados son los que realmente interesan, pues muchos de ellos
son intranscendentes. Cualquier omisidn o error en los datos altera sustancialmente el
resuitado del comportamiento global de ia estructura.

7.- Con las matriz de rigidez tan grande, es frecuente encontrar enormes
dispersiones de datos entre grandes espacios con ceros., Para evitar este problema, es
necesario ordenar los datos de entrada, especialmente la numeracién de los nodos, para
que de esta manera, l0s datos se concentren en lo posible en la diagonal principal.

Pese a las inconveniencias, el método de rigidez es de uso muy amplio, incluso se
han hecho simplificaciones para idealizar los muros de un edificio como barras, que
facilmente pueden analizarse en el método de rigidez.

El método de rigidez expuesto con los conceptos tomados en cuenta y con las
simplificaciones que implica, por el momento, se consideran como el método de analisis
minimo necesario para la modelacién tridimensional de un edificio.
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Capitulo III.

ANALISIS SiSMICO.

3.1 Introduccidn.

Los conocimientos de ingenieria sismica son ain
inciertos y algunas veces muy simplificatorios en fa
practica comun, dado que su naturaleza es de caracter
impredecible. En wmuchas regiones los sismos
representan ia causa del mayor numere de failas en fas
estructuras, es necesario tomar precauciones
especiales, sobre todo en la estructuracién de jos
elementos resistentes. Son numerosos los casos en el
que las fuerzas proporcionadas por e! andlisis sismico
son las que rigen el disefio de !a estructura.

Practicamente ninguna zona sSe puede
considerar como libre de riesgo sismico, pese que no se
tengan registro de ningln sismo, con fines de disefio
se debe considerar un sismoe minimo actuante para dar
rigidez lateral a la estructura. Se descarta Ja idea de
que son sdlo ias cargas verticales las que determinan
el disefio de la estructura, pues las cargas laterales,
sean sismicas o de viento, son parte fundamental de!
disefio.

Se explican y discuten en este cagitulo 1os dos
procedimientos de anadlisis sismico estipuladas en el
Reglamento de Construcciones para el Distrite Federal:
el estatico y el dinamice. Su solucién es parte del
presente programa de analisis y diseflo, ademas se
desarrolla tos efectos de torsidn provocados por las
fuerzas sismicas. En el transcurso del capituic se
discuten los criterios necesarios como requisitos
minimos para lograr que e disefio de una estructura
tenga comportamiento sismico adecuado.
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3.2 Conceptos fundamentales de ingenieria sismica.

Los sismos son movimientos oscilatorios generalmente horizontales sobre la
superficie de la Tierra, provocados por el movimiento de placas de la Tierra. La
configuracion de 1a Tierra consta de un nucleo sélido formado a base de metales, un manto
interior, un manto exterior y la corteza. £i problema radica en el manto exterior, pues se
conoce que su consistencia es fluida y la corteza no es mas que una gran costra del manto
que se ha enfriado. La naturateza discontinua de la corieza hace que esta sea un enorme
rompecabezas de placas en movimiento constante.

El sismo se provoca cuando dos placas chocan o una interfiere el movimiento de la
otra acumulandose gran energia. La zona mas activa registrada es el Cinturdén
Circunpacifico, que consta de toda la costa de! continente americano en el océanc pacifico,
las islas Aleutianas en Alaska, Japon, China, y 1a zona polinesia. La geologia y {a geofisica
son disciplinas imprescindibles en este estudio, el gedlogo conoce las densidades de los
diferentes estratos, 10s de densidad rmenor 0 més calientes por efecto de ta gravedad,
forzan a despiazar hacia abajo a los de densidad mayor 0 mas frios. Los sismos se provocan
exactamente en las fronteras de las piacas. Richter clasificd las zonas sismicas del mundo
en tres grandes: La del Cinturén Circunpacifico, La de! Cinturén Alpino {Medio Oriente y el
Mediterraneo) y el Resto del Mundo,

La intensidad de un sismo es una medida de los efectos que este produce en un sitio
dado, o sea, de las caracteristicas del terreno y de la potencialidad destructiva. La escala
para medir la intensidad de un sismo es [a de Mercalfi modificada, {a cual es una
apreciacion subjetiva del comportamiento de las construcciones en sitio. Es poco confiable
en cuanto a precision y dificil de procesar numéricamente.

La magnitud de un sismo, es la medida del tamafo de un sismo, que es
independiente del [ugar donde se toma el registro. Su determinacion es objetiva y
cuantitativa, estd relacionada aproximadamente con la cantidad de energia liberada durante
el evento. Se determina a partir de las amplitudes de los registros de sismoégrafos
estandar, La escala utiiizada es la escala de Richter. Un aumento en un punto en ia escala
Richter implica un aumento de 32 veces ia energia iiberada.

Desde el punto de vista de la ingenieria, la atencidon se concentrara en aplicar ios
conocimientos de los sismos y no estudiar como se originan, del mismo modo al ingeniero
le concierne determinar los efectos que estos provocan a las estructuras.

Para registro de los sismos se usan acelerogramas, que es la representacién grafica
de las aceleraciones del terreno durante la duracibn de un temblor, en un punto
determinado. Se miden las aceleraciones porqgue es lo mas facil de medir en el momento en
que ocurre un sismo, mediante oscilaciones muy sensibles de un péndulo simple. Es
practicamente imposibie medir los desplazamientos porque durante el sismo no hay un
punto de referencia fijo.

En el acelerograma se mide la historia de las aceleraciones en intervalos dados de
tiempo, en sentido Norte-Sur, Este-Oeste y Vertical, siendo este (ltimo el menos intenso.
La forma de los acelerogramas es sumamente irregular debido a la complejidad de su
propagacién, dado que en su trayecto chocan con diversas formaciones geoldgicas que
originan reflexiones y refracciones de un cambio de estrato a otro, por las diversas
propiedades mecanicas de los distintos suelos y se complican atn mds por las dispersiones
debidas a 1a que dependen.

Una vez que se tienen varios registros de acelerogramas se construye el espectro de
un sismo, que es la grafica de la frecuencia de las aceleraciones en el terreno. En un
espectro sismico se resumen tres tipos de espectros, correspondientes al desplazamiento, la
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velocidad, y la aceleracion. Los desplazamientos y la velocidad se calculan a partis de los
registros de las envolventes de las aceleraciones obtenidos en los acelerogramas.

Todas las estructuras dependiendo de su rigidez tienen un periodo de vibracion
natural, una variable en un sismo es conocer el periodo natural del mismo en el terreno.
Cuando se cuentan coh suficientes datos sobre el terreno es posible construir su espectro de
disefio que puede ser aplicado en otros sitios de caracteristicas sismicas y geologicas
similares.

Una vez que es conocido el espectro en un sitio, el analisis sismico consiste en
determinar la respuesta de la estructura ante el efecto de un posible sismo basados en los
datos del espectro. La respuesta para fines de diseiiar la estructura se hace equivalente a
fuerzas laterales equivalentes. Cabe mencionar que los espectros se construyen bajo
simplificaciones muy notorias que en aigunos espectros simpies proporcionan datos fuera
de la reaijidad.

3.3 Parametros que definen las fuerzas sismicas.

El caracter netamente accidental de la accién sismica junto con el elevado costo que
impiica hacer que, ante un sismo de gran intensidad, la estructura se mantenga dentro de
niveles de comportamiento que no implique dafo de consideracion. Con este criterio se
trata de aprovechar el comportamiento de la estructura para deformaciones que sobrepasen
el intervalo elastico; por ello las propiedades inelasticas de fos materiales y elementos
estructurales, y en particular ia ductilidad, adquieren una importancia fundamentai en el
disefio sismico.

El reglamento que se utilizard es Reglamento de Construcciones para ef Distrito
Federal, asi como sus Normas Técnicas complementarias para Disefio por Sismo, en su
adicion de 1987, dicho reglamento sera identificado por sus siglas RCDF-87.

En este punto es necesario tomar los conceptos que marcan las Normas para disefio
por sismo, los cuales se especifican los mas importantes que juegan un papel trascendente
en el valor de las fuerzas sismicas.

1.- Uso de la construccion
Para fines de disefic sismico las estructuras se clasifican por su uso en dos grupos:
Grupo A.~- Son aquellas construcciones cuya falla estructural :

Provocaria pérdidas considerables de vidas humanas.

Generaria pérdidas econdmicas o culturales excepcionalmente aitas.

Significarian riesgo a materias peligrosas como sustancias toxicas o explosivas.

Dafiarian construcciones que en caso de emergencia sean esenctales como
Hospitales, escuelas, estadios, templios, salones, hoteles, gasoiinerias,

terminales de comunicacién y transporie, estaciones eléctricas, museos,

monumentos, archivos y registros, entre otros.

* & * »

Grupo B.- Son las construcciones comunes cuya falla no originaria pérdidas tan
graves como las del grupo A ¢ que no sean prioritarias en caso de emergencia.

Estas construcciones se dividen en dos subgrupos:

Subgrupo Bl.- En las zonas 1 y II se incluyen las construcciones de mas de
30 m de altura o0 mas de 6,000 m2 de drea total construida. En la zona 1II las
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construcciones de mas de 15 m de altura 0 mas de 3,000 m?2 de area total
construida,

Subgrupo B2.- Todas las demas del grupo B que no se consideran como del
subgrupo 1.

Se incluyen a las construcciones destinadas a la vivienda, oficinas,
comercios, hoteies, industrias, y otras que no se consideran del Grupo A. El
Reglamento para el Municipic de Puebla {a clasificacion con fines practicos es
la misma.

2.~ Tipo del suelo.

Para fines de disefio por sismo en el RCDF-87 se definen 3 grandes zonas por su tipo
de sueio.

Zona 1.- LOMAS.- Formada por rocas o suelos generalmente firmes que fueron depositados
en un ambiente lacustre, pero en los que pueden existir, superficialmente o
incrustados, depdsitos arenosos en estado suelto o cohesivos relativamente blandos. La
profundidad del estrato firme se encuentra a menos de tres metros,

Zona H.- TRANSICION.- Esta constituida por depésitos que se encuentran a menos 20 m de
profundidad, dichos depdsitos estan constituidos predominantemente por estratos
arenosos y limoarenosos intercalados con capas de ardilla lacustre. Su espesor es muy
variable. La profundidad del estrato firme se encuentra a mas de tres metros pero
menor a 20 metros.

Zona IIl.- LACUSTRE.- Esta zona esta formada por fuertes depdsitos de arcilla altamente
compresible separados por capas arenosas con contenido diverso de limo o arcilla.
Estas capas son de consistencia firme a muy dura y de espesor muy variable. La alta
compresibiflidad de fa arcilla origina grandes asentamientos y el comportamiento
mecanico del sueio en esta zona es muy vulnerable. La profundidad del estrato firme
se encuentra a mas de 20 metros.

Cuando un predio se ubique a menos de 200 m de la zonificacion geotécnica, se
tomard en cuenta la zona mas desfavorable. La intencion de zonificar el suelo es de
proporcionar valores de espectro de disefio apropiados a las caracteristicas del suelo,
ademas de que si en un predio no se cuenta con registros sismicos, por un estudio de
mecanica de suelos se puede utiizar un espectro para un tipo de zona sismica de
caracteristicas similares. En el Regiamento de {a Ciudad de Puebia se hace una clasificacion
similar definiendo los tipos 1, 11 y IiI como terrenos firmes, medianamente blandos y
blandos respectivamente.

3.- Condiciones de Regularidad del edificio.

Para que una estructura pueda considerarse como regular, las Normas Téchicas
Complementarias, en la Seccién de Diseiio por Sismo, establece las siguientes condiciones
de regularidad que a continuacion se describen.

1.- Su planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonaies por lo que
toca a masas, asi como a muros y otros elementos resistentes.

2.- La relacion de su altura a la dimension menor de su base es menor a 2.5

3.- La relacion de su largo a ancho de la base no excede 2.5
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4.- En planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimension exceda de 20% de la
dimensién de la planta medida paralelamente a la direccion que se considera de la entrante
¢ saliente

5.- En cada nivel tiene un sisterna de techo o piso rigido y resistente.

6.- No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimension exceda de 20% de
la dimensidn en planta medida paralelamente a la dimension que se considere de fa
abertura, las areas huecas no ocasionan asimetrias significativas ni difleren en posicion de
un piso a otro y el area total de abertura no excede de ningun nivel de 20% dei area de la
planta.

7.- El peso de cada nivel, incluyendo carga viva que debe considerarse para disefio sismico,
no es mayor que el det piso inmediato inferior ni, excepcién hecha del (ttimo nivel de la
construccion, es menor que 70% de dicho peso.

8.- Ninglin piso tiene un area, delimitada por los pafios exteriores de sus elementos
resistentes verticales, mayor que la del piso inmediato inferior ni menor que 70% de ésta.
Se exime de este Gltimo requisito Gnicamente al Gltimo piso de la construccion.

9.- Todas las columnas estan restringidas en todos ios pisos en dos direcciones ortogonaies
por diafragmas horizontales y por trabes o losas planas.

10.- La rigidez al corte de ningln entrepiso excede en mas de 100% a la del entrepiso
inmediatamente inferior.

11.- En ningln entrepiso 1a excentricidad torsional calculada estaticamente excede del 10%
de la dimension en planta de ese entrepiso medida paralelamente a la excentricidad
mencionada.

En el disefio sismico de las estructuras que no cumplan con las condicione de
regularidad que se han fijado, se multiplicard por 0.8 el valor de Q.

Cabe aclarar que las condiciones de regularidad en forma general limitan que la
estructura sea fo mas rectangular y uniforme posible. El construir estructuras
perfectamente rectangulares y regulares no es un concepto que arquitectéonicamente sea
del agrado de todos, porque su geometria no pasa de ser una simple caja. Inclusive se
puede pensar que las estructuras mas irregulares son mas llamativas por la creatividad at
formarias. Sin embargo, hay que manejar la irregularidad con mucha cautela, ia condicion
de que las estructuras deben ser lo mas rectangular y uniforme posible se debe a que
dichas estructuras son las mas faciles de modelar para su andlisis sismico y son el tipo de
estructuras mdas estudiadas. Ef reducir el factor de ductilidad en un 20% no garantiza de
ning(n modo que e} comportamiento de una estructura irregular sea el adecuado.

4.- Factor de comportamiento sismico.

Este factor es una constante que se utiliza para reducir ias fuerzas sismicas en base
a la ductilidad de la estructura. Una estructura muy rigida con las aceleraciones del terreno
genera fuerzas muy grandes. En cambio una estructura ductil origina fuerzas menores pero
los desplazamientos pueden ser 10 suficientemente excesivos para originar inestabilidad .

La forma de determinar la ductilidad de un miembro es a partir de su grafica
resistencia-deformacion, en 1a cual el cociente de dividir 1a deformacidn util del miembro
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entre ia deformacion efectiva de fluencia, se le denomina como coeficiente de ductilidad,
cuyo valor es:

p=tm (3.1)

Dichos valores se obtienen de suponer que el comportamiento real de la resistencia
del miembro puede idealizarse como elastoplastico. De este modo se observa que ia
fluencia real del miembro se sustituye por una fluencia efectiva, para evitar discrepancias
muy grandes con e comportamiento del miembro.

Resistencia
{imite eléstico efectivo

Resistencia real
Nive| efective /
de fluendia X
s Limite Gl
u, B u,,
Deformacién

Puede deducirse que mientras mas grande sea el coeficiente de ductilidad hay mayor
capacidad del miembro de disipar energia, pero hay que tomar en cuenta que las
deformaciones excesivas pueden ocasionar daiios irreversibles a las estructuras aun cuando
no se alcance su falla.

Para el factor de comportamiento sismico Q, se adoptaran los siguientes valores a
que se refieren la secciéon 4 de las NTC y el articulo 207 del RCDF-87, ios cuales se
epuncian:

Se utilizard Q=4 cuando:

1.- La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exciusivamente por marcos no
contraventeados de acerc o concreto reforzado, ¢ bien por marcos contraventeados o con
muros de concreto reforzado en 1os que cada entrepiso 105 marcos son capaces de resistir,
sin contar muros ni contravientos, cuando menos el 50% de la fuerza sismica actuante.

2.- Si hay muros ligados a la estructura en forma especificada en el caso I del articulo 204
del Reglamento, éstos se deben tener en cuenta en el andlisis, pero su contribucidn a la
capacidad ante fuerzas laterales sblo se tomara en cuenta si estos murgs son de piezas
macizas, y los marcos, sean o no contraventeados y los muros de concreto reforzado son
capaces de resistir al menos 80% de las fuerzas laterales totales sin la contribucién de los
muros de mamposteria.

3.- Ei minimo cociente de ia capacidad resistente de un entrepisc entre la accion de disefio
no difiere en mas de 35% del promedio de dichos cocientes para todos los entrepisos. Para
verificar el cumplimiento de este requisito, se calculara la capacidad resistente de cada
entrepiso teniendo en cuenta todos los elementos que puedan contribuir a [a resistencia, en
particular ios muros que se hallen en el caso I a que se refiere el articuto 204 dei
Reglamento.
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4.- Los marcos y muros de concreto reforzado cumplen con fos requisitos que fljan las
normas complementarias para marcos y muros ductiles.

5.~ Los muros rigidos de acero satisfacen los requisitos para marcos dictiles que fijan las
normas complementarias correspondientes.

Se utilizard Q=3 cuando:

1.- Se adoptara Q=3 cuando se satisfacen ias condiciones 2,4 y 5 del caso I y en cualquier
entrepiso dejan de satisfacerse las condiciones 1 o 3 especificadas para el caso 1 pero la
resistencia en todos los entrepisos es suministrada por columnas de acero o de concreto
reforzado con losas planas, por marcos rigidos de acero, por marcos de concreto reforzado,
por muros de este material, por combinaciones de estos y marcos ¢ por diafragmas de
madera contrachapada. Las estructuras con losas planas deberan ademds satisfacer los
requisitos que sobre particuiar marcan 1as normas técnicas compiementarias para
estructuras de concreto.

Se utilizard Q=2 cuando

La resistencia a fuerzas laterales es suministrada por losas planas con columnas de
acero o de concreto reforzado, por marcos de acero o concreto reforzado, contraventeados o
no, 0 muros o columnas de concreto reforzado, que no cumplen en algin entrepiso lo
especificado por los casos [ v Il de esta seccién , o por muros de mamposteria de piezas
macizas confinados por castilios, dalas, coiumnas o trabes de concreto reforzado o de acero
que satisfacen los requisitos de las normas complementarias respectivas, o diafragmas
construidos con duelas inclinadas o por sistemas de muros formados por duelas de madera
horizontales o verticales combinados con elementos diagonales de madera maciza. También
se usara Q=2 cuando !a resistencia es suministrada por elementos de concreto prefabricado
o presforzado, con las excepciones que sobre el particular marcan las normas técnicas
complementarias para estructuras de concreto.

Se utilizara Q=1.5 cuando

Se usara Q=1.5 cuando la resistencia a fuerzas laterales es suministrada en todos los
entrepisos por muros de mamposteria de piezas huecas, confinados o con refuerzo interior,
que satisfacen los requisitos de las normmas complementarias respectivas, o por
combinaciones de dichos muros con elementos como los descritos para los casos 11 y I1, o
por marcos y armaduras de madera.

Se utilizara Q=1 cuando

Se usara Q=1 en estructuras cuya resistencia a fuerzas laterales es suministrada al menos
parcialmente por elementos o materiales diferentes de los arriba especificados, a menos
que se haga un estudio que demuestre, a satisfaccion del Departamento del Distrito
Federal, que se puede emplear un valor mas alto que el que aqui se especifica.

En todos los casos se usara para toda la estructura en la direccion de analisis el valor
minimo de Q que corresponde a los diversos entrepisos de la estructura en dicha direccion.

£l Reglamente para el municipioc de Puebla establece practicamente los mismos
criterios para la determinacion del factor de comportamiento sismico Q.



ANALISIS sfsmico 71

5.- Coeficiente sismico.

Et coeficiente sismico ¢, definido en el articulo 206 del RCDF-87, es el cociente de la
fuerza cortante horizontai que debe considerarse en la base de [a construccion por efecto
del sismo, entre el peso de ésta que actia sobre dicho nivel, dada por la expresién.

Vo

c=-2
W

(3.2)
Donde :

c= Coeficiente sismico

V,= Cortante actuante en la base de la construccion.

W, = Peso total de ta construccién.

Se aclara que el peso tota! de la estructura corresponde al de las cargas muertas y
las cargas vivas, segln los valores que dispone el propio Reglamento. En otras palabras el
coeficiente sismico significa que una fraccion del peso total de la estructura origina un
cortante de formma lateral a la estructura.

El coeficiente sismico depende desde fuego del comportamiento sismico del lugar
donde su ubicara la construccion. Un coeficiente sismico se calcula a partir de numerosas
experimentaciones y registros de acelerogramas, cuando n¢ es posible realizar un estudio
especifico sobre un tipo de suelo, el RCDF-87 establece los valores de dicho coeficiente que
deben tomarse como valores de disefio. El coeficiente sismico es tan solo un dato de los
muchos que definen a un espectro de disefio, este Ultimo se discute en la siguiente seccién.

3.4 Espectro de diseiio.

Un espectro es [a representacion de una funcién en el dominio de frecuencias, que se
construyen a partir de las envolventes de varios acelerogramas superpuestos. Un espectro
sismico parte de las aceleraciones, pero se pueden calcular las velocidades y
desplazamientos por medio de derivadas.

El espectro de disefic también se denomina como espectro de respuesta, el cual es la
respuesta maxima esperada de un sistema elastico de un solo grado de libertad con
amortiguamiento a fuerzas o movimientos dinamicos.

Un sistema de un solo grado de libertad es parecido al siguiente modelo:

Amortiguador

m
. . "
Resorte
AR patiiay R

En el cual se aprecia que solo se trata de calcular el desplazamiente horizontal
provocado por un movimiento armoénico simple de los apoyos. La idealizacién consiste en
considerar fa rigidez global del marco mediante un resorte, y ademas, que el movimiento
esté restringido por un amortiguador. Este modelo sirve para simular las aceleraciones de
sismos reales registrados y poder construir ei espectro de disefio.

El primer paso para definir un espectro es contar con maitiples registros de
aceleraciones en un sitio dado. En las siguientes figuras se muestran registros tipicos de un
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acelerégrafo que midieron ias aceleraciones en la direccion Norte-Sur, Este-QOeste y vertical
en un sitio dado.

DIRECCION N-&

0_2g Lo s b oy oo d ooy baan o by g beya sy o by vaaal
0 5 10 15 20 2% 0 3 40

020 DIRECCION VERTICAL
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o 6 10 15 20 % 20 % 40

Se podra notar que las ondas sismicas generan aceleraciones sensibiemente
menores en 1a direcciéon vertical. Una vez obtenidos los datos de los acelerogramas, los
principales factores que determinan los valores de un espectro de disefio para un sitic en
particular son:

1.- Las caracteristicas geoldogicas del lugar.

L.a rigidez del suelo determina en gran parte la forma como este oscila en un
fendmeno muy complejo. Cabe mencionar que los pardmetros que definen el
comportamiento del suelo son muchos y distintos entre si, por lo qgue es
sumamente complicado definir su comportamiento. Et suelo contribuye al
amortiguamiento de ias ondas sismicas dependiendo del grado de compactacion, su
resistencia al esfuerzo cortante, grado de saturacién, entre otros.

El suelo modifica la respuesta sismica de 1a estructura principalmente por:

a) La amplificacion local, que consiste en la modificacion de las ondas sismicas al
transmitirse de fa roca subyacente a los estratos del suelo intermedio entre ia roca
en movimiento y la cimentacion.

b) La alteracion del movimiento del terreno por la presencia misma de la
estructura, debida a su peso propio.

¢) La interaccidon entre la vibracion de 1a estructura y la del suelo que ocasiona que
una fraccidn significativa de 1a energia cinética introducida por el sismo se vuelva a
transmitir al suelo y se disipe por el amortiguamiento proporcionado por este.
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2.- El amortiguamiento.

El amortiguamiento es basicamente la capacidad que tiene un cuerpo de
restablecer su equilibric a partir de su estado de movimiento o vibracidon. Todos los
materiales tienen distintos grados de amortiguamiento, pues las fuerzas aplicadas
en ellos no quedan oscilando para siempre, El amortiguamiento representa en si la
disipacién de energia que la estructura realiza principaimente debido a ta friccién
interna de los materiales y ai rozamiento entre los elementos constructivos.

En una vibracidn jibre, se define como amortiguamiento critico aquel para el cual el
sistema estructural después de ser desplazado, volveria a su posicion de reposo de manera
inmediata sin oscllar. Para fines de analisis es mejor expresar el amortiguamiento del
sistema como una fraccién del amortiguamiento critico.

A continuacion se muestra en la tabla, algunos porcentajes de amortiguamiento
critico en los sistemas estructurales mas comunes:

Tabla 3.1 Porcentajes de amertiguamiento critico para diversos materiales

Nivel de esfuerzo Tipo y condicién Porcenitaje de
de estructura amortiguamiento
Menor a la mitad a) Tuberias o equipo 1a2
de la fluencia importante
b) Acero soldado, concreto
reforzado y presforzado 223
con grietas ligeras
¢} Concreto reforzado
agrietado considerablemente 3as
d) Acero remachado o
atornillado. Estructuras de 5a?7
Madera
lusto ¢ ligeramente a) Tuberias 0 equipo importante 2a3
abajo del nivel de
fluencia b) Acero soldado, concreto
presforzado sin pérdida completa Sa’z
de! presfuerzo
¢) Concreto presforzado con pérdida 7alg
del presfuerzo
d) Concreto reforzado 7a1l0
e) Acero remachado o atorniflado. 10a 15
Estructuras de madera con juntas
atorniliadas
) Estructuras de madera con juntas 15a 20
clavadas
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Una vez que se han definido o calculado los parametros correspondientes al suelo
que puedan presentarse en el espectro, se defing 0 se calcula un valor de amortiguamiento
critico, con 10 que se tienen los elementos necesarios para definir un espectro de respuesta
de aceleraciones similar al que se muestra en fa figura:

Acelsacidn

| LA el L B i |

-_A—I—LI.LJ_I_I_I.I.ILI_I_I.I.IJ_I_I_I.I.I.J
Periodo

Se nota que en el espectro de aceleraciones existen unas aceleraciones pico o
maximas en ciertos periodos del terreno. Este eés un punto cdlave, ya que para dichos
periodos se genera un efecto de resonancia, en el cual, el periodo de la estructura es
similar al del espectro, con lo que al sumar un valle con otro de una onda sismica, la
amplitud de la onda se amplifica, generando mayores aceleraciones, y por {0 tanto mayores
fuerzas sismicas. La linea gruesa en el espectro de respuesta anterior indica la forma de
simplificar la forma tan compleja del espectro. Dicha aproximacion es valida siempre y
cuando los valores de amortiguamiento elegidos sean los correctos v el periodo natural de
la estructura no sea el de resonancia.

Cuando el amortiguamiento es nulo, el efecto de la resonancia es sumamente grave,
y contrariamente, un valor de amortiguamiento muy grande dismminuye el valor de las
aceleraciones y los “brincos” en la grifica de {a respuesta se vuelven mas suave. Volviendo
a la tabla 3.1 la razén de comparar los porcentajes de amortiguamiento critico, es que fos
especiros de disefio del RCDF-87 suponen un amortiguamiento del 5%, aspecto que no se
especifica claramente. Cuando un sistemna estructural posee un amortiguamiento inferior,
como ya se menciond, incrementa de manera notoria la respuesta.

De manera similar, se pueden construir espectros gue incluyan la aceleracion,

velocidad, vy desplazamientos del terreno, también con diversos valores de
amortiguamiento, como el que se muestra en la figura:

Velocidad

Accleracidn Vil
/]
Desplazamiento ™

Valores maimos

Penodo

En la figura se muestra que mientras mayor es el amortiguamiento, las graficas
tienden a disminuir. La linea gruesa muestra el espectro correspondiente al valor del
amortiguamiento del suelo, los cuales son los Maximos para ese tipo de suelo.
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El espectro de respuesta es simplificado para fines de disefio y calcular la respuesta
de la estructura, dicho espectro es de la forma:

Aceleracién
c T 1]
LA 'k r
] 1
#a E E T
] 1
— . + Periodo
T Ty

El espectro queda definido en tres partes. La primera sigue una relacion lineal, la
segunda es constante e igual al valor del coeficiente sismico y la tercera es una funcién
exponencial en términos der.

Los valores que definen las coordenadas de dicho espectro se resumen dependiendo
del tipo de suelo y de la zona sismica de la Republica Mexicana, la cual es la siguiente:

{1 zoma A
zona B
zona C
zona D

Los valores del espectro que se dan en el RCDF-87 son especificamente para el
Distrito Federal, para otras partes de la Republica el Manual de Obras Civiles de Comision
Federal de Electricidad también los proporciona. Asimismo, existen otros reglamentos en
otras ciudades que disponen sus propios valores de espectro.

Los valores del espectro para el municipio de Puebla como [0 marca su Reglamento
se muestran en la tabla 3.2. Para estructuras clasificadas en el Grupo A, los valores del
espectro se multiplican por 1.3

Zonga ¢ T1 T2 r
I 0.20 O 0.6 1/2
II 0.32 0 1.0 2/3
1 0.36 O 1.5 2/3

Tabla 3.2 Valores de espectro para el municipio de Puebla
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El RCDF-87 establece los valores de ios Espectros para el Distrito Federal. Para el
caso de estructuras dei grupo A, ios valores del espectro se deberan multipiicar por 1.5.

Zona ¢ T1 T2 r
I 0.16 0.2 0.6 1/2
1I 0.32 03 1.0 /3
Hi 040 06 1.5 1

Tabla 3.2 Valores de espectro para el Distrito Federal

Para otros lugares de la Replblica Mexicana los datos de los espectros pueden
encontrarse en otras referencias, como ef Manuel de Obras Civiles de Comision Federal de
Electricidad.

3.5 Hipotesis relativas al analisis sismico.

La cuantificacion de fuerzas sismicas es un problema complejo, dado que ei sistema
estructural tiene variados y multiples modos de comportamiento. Existen muchos métodos
para realizar el analisis, pero en este trabajo se contemplan los modelos estatico y dindmico
mas sencillos, que de alguna forma son los métodos mds utilizados y existen
recomendaciones sobre ellos en el RCDF-87. Dichos métodos suponen inevitablemente
algunas simplificaciones que a continuacién se enuncian:

1.- Masas concentradas.

Todas [as cargas actuantes en un entrepiso de una estructura se consideran por
simplificacién que actian en un solo punto. Dado que se tienen en los espectros las
aceleraciones horizontales, es necesario eliminar de las cargas la aceleracion de la
gravedad para convertirfas en masas, tas cuales al ser aceleradas horizontaimente
generan las fuerzas laterales equivaientes a la accién del sismo. Ei punto donde se
concentra toda fa masa del entrepiso se denomina ¢l centro de masas. La
simplificacién se hace para cualquier tipo de carga, la cual se muestra en la figura:
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2.- Diafragmas rigidos.

Una simplificacion notoria es el suponer que las losas que unen las columnas y
trabes de un entrepiso trabajan como un solo cuerpo, el conjunto de losas en dicho
entrepiso trabajan como diafragmas rigidos, por los cuales se transmiten las fuerzas
sismicas sin deformacion alguna. Este criterio es vdlido hasta cierto punto, cuando la
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losa existente del entrepiso no contenga muchos claros y discontinuidades {véase las
condiciones de regularidad). En muchos casos existen losas apoyadas en dos
direcciones y con grandes aberturas ¢ existen cuerpos de iosas aislados, para lo cual,
el concepto de diafragma rigido es simplemente inaceptable. Cualquier tipo de losa,
indistintamente de fa direccion donde se apoye y de las posibles abecturas, para el
analisis sismico se considera un cuerpo rigido como se muestra en {a figura :
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3.- Las rigideces en la estructura tienen comportamiento lineal.

Las rigideces de las trabes, columnas y otros elementos resistentes se consideran
como constantes, de este modo todas las rigideces de un entrepiso simplemente se
suman para formar un solo gran resorte elastico equivalente. De esta fornmna el andlisis
globat de la estructura es un analisis lineal. Cabe aclarar que la suma de rigideces
debe incluir sblo las rigideces de ios elementos que participan en la direccién donde se
considera al sismo. La simplificacidon giobat de ta estructura se muestra en ia figura:
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4,- Espectro elastico y espectro inefastico por reduccion.

Los espectros proporcionados por el RCDF-87 son elasticos, dado que los coeficientes
del espectro generan fuerzas sismicas de disefio que obligan a la estructura a
permanecer dentro de su comportamiento eldstico.

La desventaja del espectro elastico es que se generan fuerzas sismicas muy altas y
son irreales en base al comportamiento de la estructura. Una simplificacién para tener
un espectro inelastico que contemple la reduccidén por la ductilidad de la estructura es
simplemente dividir el espectro elastico por los factores de comportamiento sismico,
En la figura se muestra el espectro efastico tipico del RCDF-87 y la simplificacion para
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espectro inelastico, que al dividirse por el factor de comportamiento sismico
correspondiente a 1a estructura, se reduce el valer de las aceleraciones.

Aceleracion

5.- Se considera solo la traslacion de las masas.

Para la deduccién de los métodos de analisis sismico estatico y dindmico se supone
que las masas solo pueden desplazarse en la direccion que actuan las fuerzas
sismicas. Como se considera que el sismo puede actuar en dos direcciones
ortogonales, se tienen dos posibles desplazamientos.

Esta suposicion implica gue no se considera el movimiento de rotacién de las masas,
el cual genera torsidn en el entrepiso. Pero su efecto es real por o que no debe
ignorarse, en e} andlisis dinamico deberia agregarse el grado de libertad
correspondiente a Ia torsién pero el modelo resulta ser complicado.

Para considerar los efectos de torsidn, estos se calculan de forma independiente a
partir de las fuerzas sismicas proporcionadas por el método estadtico o dinamico y
suponiendo un valor de una excentricidad maxima probable, que multiplicada por ia
fuerza sismica genera un momento torsionante de disefio. Esta limitante implica que
no se toma en cuenta ia interaccion entre ia rotacion de las masas y su traslacion.

En la figura se muestra el desplazamiento de las masas en la Onica direccién posible
donde actilla el sismo, dichos despiazamientos pueden desde luego ser positivos o
negativos.

6.- Las fuerzas sismicas se pueden expresar como estaticas equivalentes.

Los método estdtico y dinamico proporcionan un sistema de fuerzas laterales cuyo
efecto estatico es equivalente al de la accién sismica. Para fines de disefio este
precepto es el que realmente interesa, pues se requiere el valor de [a respuesta
maxima posible de la estructura ante una accidn sismica y no o que sucede a 10 largo
de la historia dei sismo. E} método estatico también se le conoce como método de
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fuerzas laterales equivalentes, porque proporciona un sistema de fuerzas estaticas
unico, para una aceleraciéon anica del terreno.

Un método dinamice completo proporciona ia historia de la respuesta de una
estructura en cualquier instante de 1a historia especifica de la aceleracién del terreno.
Dicha historia dificilmente se requiere para el disefio, ya que ei método dinamico
contempia que la estructura puede vibrar en varios modos, para el disefic se requiere
la combinacion de todos los modos de vibrar. En si el método dinamico estrictamente
no es un método que proporcione fuerzas estaticas, mas bien dichas fuerzas son ia
respuesta de la estructura para una aceleracién y tiempo dado. Al combinar las
posibles respuestas maximas de cada modo de vibrar, no significa que todos los
modos de vibrar actuan simultdneamente, mas bien se trata de superponer las
respuestas maximas de cada modo para generar un sistema de fuerzas maximas
posibles, que al fin de cuentas para fines de diseno, se les da tratamiento como
fuerzas estaticas. Al método dinamico no debe denominarse como un método de
fuerzas estaticas equivalentes, aunque las fuerzas generadas por el método se utilicen
como tal, una denominacion mas correcta del método es conocida como método de
superposicion modal.

Una vez que se han calculado las fuerzas sismicas por cualquier método, estas se
reincorporan en forma estdtica a la estructura en sus centros de masa, para poder
utilizar el método de rigidez en 1a evaluacién de los elementos mecanicos internos. Se
reitera que dicha posicion de las fuerzas sismicas generan momentos torsionantes en
cada uno de ios diafragmas, Cuyos efectos se caiculan por separado, como se muestra
en la figura:

— 7
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Con estas suposiciones se tienen los conceptos y parametros necesarios para definir
los métodos de analisis sismico estatico y dinamico para evaluar las fuerzas sismicas.

3.6 Analisis estatico.

Las NTC para Diseiio por sisma, proponen este método relativamente simple para
cuantificar las fuerzas laterales que un sismo de disefio ocasiona a una estructura cuya
altura no exceda los 60 m. Sin embargo, no se debe utilizar en estructuras que gquebranten
notoriamente fas condiciones de regularidad.

Ademas de las hipotesis planteadas en la seccion anterior, el método estatico, para
su deduccién matematica supone basicamente que:



ANALISIS sfsmico 80

1.- El sistema estructural puede sustituirse por un sistema de un solo grado de libertad.
2.- Se considera que ia estructura solo puede vibrar en su primer modo natural.
2.- La variacion de la aceleracion respecto a fa altura es lineal.

Bajo estas hipotesis se tiene que para el sistema estatico, una distribuciéon de
aceleraciones como se muestra:

Donde en el entrepiso i:

m;= Masa.

ki: Rigidez.

;= Aceleracidn.

n=  Numero de entrepisos.

3.6.1 Calculo de las fuerzas sismicas.

La fuerza sismica correspondiente a cada entrepiso deberd ser:
F=m{ (3.3)

Como se considera solo un grado de libertad, se tendra conocida la aceleracién en el
Otimo nivel. Para los demds entrepisos, la aceleracion se deduce por tridnguios
semejantes:

u—“m
1 hn
Al sustituir este resultado en la ecuacion de fuerza se tiene que:
L h‘
F=m —ii
[} | hn n

Expresando las masas en térrminos de sus pesos, dividiendo entre a aceleracién de
la gravedad:
w.
m = —L (3.4)
g

La ecuacion de fuerza sismica se puede expresar como:

un
F = wh e
'Et cortante basal corresponde a la suma de todas las fuerzas sismicas, el cual al
sustituir 1a ecuacion anterior se tiene que:
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n n s
Vo =2 F =2 wh; ‘5;?— (3.5)
i=1 =1 n

Y al excluir de la sumatoria los términos constantes se tiene que:

u n
V, = —-2% wh,
o g‘na i'h

De la definicion de coeficiente sismico se tiene que;

Despejando las constantes, excepto el coeficiente sismico se tiene:

n
2 Wi
=c i=1

gy iwihi
i~

Al sustituir este resultado en la ecuacién de fuerza sismica se tiene que:

Uy

Esta ecuacion corresponde al valor de la fuerza en un espectro elastico, para utilizar
el espectro inelastico se divide la fuerza sismica entre el factor de comportamiento sismico
Q de la estructura, con lo que finalmente se tiene que las fuerzas sismicas por el método
estatico son :

C -
—(—)——-——-—-|_ wihi (3.6)

i=1

Podra observarse gue el valor de las fuerzas sismicas no depende en absoluto de la
rigidez, pero se calculan con el valor maximo del espectro. En cambio el RCDF-87 permite
reducir Jas fuerzas estaticas siempre y cuando se calcule el pericdo de vibracién de la
estructura y obtener aceleraciones menores del espectro.

3.6.2 Estimacion del periodo de vibracion de la estructura.

Para valuar el periodo de vibracion, es necesario calcular los desplazamientos. Los
datos de partida que se requieren para cada entrepiso son su rigidez y su peso.
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Para cada entrepiso le corresponde :

|
a) Una fuerza cortante : V= > f (3.7)
k=1
. . V
b} Un desplazamiento relativo: Ay, = Py (3.8}
i
€) Un desplazamiento absoluto: U, = Uj_q+ Ay (3.5)

La aceleracién corresponde a fas del movimiento armoénico simple en que asociadas a
la aceleracién angular es:

ﬁ; = Um 2

Las fuerzas armonicas son las que producen fa aceleracidn angular fas cuales se

pueden expresar como;

2
. wu.o

A continuacién se calcula el trabajo provocado por las fuerzas armonicas y el trabajo
provocado por los desplazamientos, i0s cuales respectivamente son:

0)2 n 2 n
Tam = ‘_é_zwiu i y Toep = 2 Y,
i=1 =1

Como se trata del mismo fenémeno los trabajos mencionados deben ser iguales. Al
igualar y al despejar la aceleracion angular, se tiene que:

1]
D Ry
i1

n
> wiu?
it

ol=g

Tomando en cuenta que en el movimiento armonico simple el periodo en funcion de
la frecuencia es:
_2n

o

T (3.10)

Sustituyendo la aceleracion angular en la formula del periodo, finalmente se tiene
una expresién para calcular el periodo de vibracion de la estructura, 1a cual se le conoce
como la “Formula de Schwartz”, dicha formula es:

n
Swiu?
i=1

i=1

(3.11)
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Se podra observar gue para calcular el periodo natural de vibracion, es necesario
calcular previamente las fuerzas sismicas y los desplazamientos.

3.6.3 Reduccion de fuerzas sismicas obtenidas del método estatico.

Et RCDF-87 permite que las fuerzas estaticas puedan ser reducidas dependiendo si ei
periodo fundamental de vibracién de la estructura define un valor de aceleracién en el
espectro. El pertodo se calcula con la Férmula de Schwartz y se tienen tres casos posibies
en el espectro, el cual posee tres funciones distintas limitadas en las ordenas por los
periodos del espectro Ty y T,.

El nuevo valor del coeficiente sismico @ se calcula dependiendo segun los datos del
espectro, cuyas expresiones son:

1.- SiT<T1
1 T
a=—11+3—|c¢
g

2-Si Ti<T<T
a=<
3.-Si T>T2
Tz)’
a=|=}| ¢
¢

ta forma de calcular las fuerzas reducidas depende de dos casos:

(3.12)

Caso 1.- Si T<T, 6 T« Tientonces las fuerzas sismicas se calculan con la misma
expresion, salvo que el valor de c, se sustituye por el valor de a.
Caso 2.- Si T> T, entonces las fuerzas sismicas se calculan con una expresién diferente:
R= awi(k‘lhi +k2h2i)
Donde:
n n
Zwi Zwi ¢
i =1
k=qfi-r-gli—  k=tsma-g— q=(Z

> wih; wihy
io1

M

-
n
—i

(3.13)

La constante r es un dato del espectro el cual representa el coeficiente de la funcién
exponencial de la parte decreciente del espectro, que permite reducir 1as fuerzas.

Con las reducciones hechas en casc de aplicarse, se tienen definas las fuerzas
sismicas definitivas de cada entrepiso.
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3.7 Método dinamico

EL RCDF-87 permite que cualquier estructura sea analizada mediante un analisis
dinamico. Existen varios tipos de andlisis dindmico fos cuales realizan integracién paso a
paso, de los cuales se pueden mencionar que los mas utilizados son:

1.~ Directo o de superposicion modal.
2.- Método de Newmark.
3.- De integracién paso a paso de respuesta a sismos especificos.

La diferencia entre los métodos consiste en los conceptos que toman en cuenta. £l
mas simple es el de superposicion modal que es el que se desarroila en el presente trabajo.

La ecuacion diferencial general para un sistema de varios grados de libertad de los
modelos estructurales lineales, es de la forma:

__d2 —d _ _
M —ut) + C—wt)+ Kut) = R 3.14
70+ Ty + Kt = Rt) (3.14)
Donde
M= Matriz de masas. Ft)= Vector de cargas.
C= Matriz de amortiguamientos uit)= Vector de desplazamientos.
K= Matriz de rigideces. —(%u(t)= Vector de velocidades
d2
El_zu(t)= Vactor de aceleraciones.

Esta ecuacion diferencial resulta compleja por la cantidad de datos que vienen
implicitos. El método de superposicién modal es el primer paso de la solucién mas basica, ia
cual consiste en resolver &l caso de 1a vibracion libre con amortiguamiento nulo que permite
determinar con buena aproximacidn los periodos de vibracién y formas modales.

Cualquier método dinamice, a diferencia del estatico permite el analisis de varios
grados de libertad y no solo uno. De esta forma se cuenta que cada entrepiso puede
despiazarse en forma independiente de los otros. Bajo esta consideracion, si existen n
entrepisos, existirdn n modos diferentes de vibrar de fa estructura, como se muestra en |a
figura:

Modos de vibrar

Al considerar el amortiguamiento como nulo, y como condicion inicial de frontera que
el vector de cargas también vale cero, I3 ecuacién diferencial se reduce a:
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2
ﬁ—(i—z—u(thﬁu(t) =0
dt
Que por simplicidad también puede expresarse como:

Mi+Ku=0 (3.15)

Donde solo se necesitan definir las matrices de rigidez y de masas. En vibracion libre
en movimiento armoénico simple implica que las aceleraciones son de tipo sinusoidal, y
como la funciéon seno es una funcién par, la segunda derivada también es una funcibén
sinusoidal, que es la qQue representa los desplazamientos. Una solucién para {a ecuacion
diferencial mostrada es que los desplazamientos sean una funcion seno, para lo cual ia
funcién de los despiazamientos se pueden expresar como:

u=a ssnot

Cuya grafica se muestra en la figura:

ul Lo -
ANVANYAN VAW
VAV
] Lu=am@t

Se observa que la iongitud de la onda viene expresada por ot y la amplitud de ia
misma por a. Esta funcidon al derivarla dos veces para obtener la funcién aceleraciones se
tiene que:

0= -0%a Enet
Al sustituir este resultado en la ecuacion diferencial se tiene que :
Ka-o’Ma=0 (3.16)

Para que la amplitud de ia onda sea d'iferente de cero es necesario que:
det |R—cn2M =0 (3.17)

Para la matriz resultante se debe cumplir la condicionante que el determinante debe
ser forzosamente cero. Las soluciones de v, que no sean la solucibn homogénea (vector
cero) se conocen como vectores caracteristicos, donde el pardmetro caracteristico es la
aceleracion angular.

Entonces el problema consiste en calcular los n valores y vectores caracteristicos que
satisfagan la ecuacion diferencial. Existen numerosos métodos para resolver valores
caracteristicos. Dos métodos muy utilizados son :

El de Jacobi
El de la iteracion del sub-espacio
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En este caso como se necesitan conocer fodos, existe un meétodo matricial directo
para encontrar el polinomio caracteristico, el cual se usa en el presente trabajo, dicho
método es el Método de Krylov.

Para resolver el problema de los valores caracteristicos, las matrices y masas
deberdn tener el siguiente formato, en base a 13s masas y rigideces individuales de cada
entrepiso como se muestra:

m{, 0 O O 0 ki+ks ks 0 0 0
0O m O 0 O Ky Kytky kg 0 0
M=[{0 O 0 0 vy K=| © —k3 0
6 0 0 m,, O 0 0 Koot +Kn K
0 0 0 6 m, o 0 o —&q Kn

(3.18)

Posteriormente se debe formar ta matriz que definira los valores caracteristicos .
Dicha matriz es de la forma de Jacobi, que con fa consideracion de que es simétrica, ja
matriz caracteristica sera:

E=NMK (3.19)

3.7.1 Método de Krylov para valores caracteristicos

El método de Krylov en si parte de la matriz caracteristica, para lo cual, el método
de Krylov resuelve un sistema lineal de ecuaciones cuya solucion son los coeficientes del
polinomio caracteristico. El sistema de ecuaciones mencionado es de la forma:

Ax=D

En donde la incégnita es el vector x, que contiene los coeficientes del poiinomio
caracteristico. La matriz A, se calcula mediante productos sucesivos de un vector X, con la

matriz caracteristica E. El vector inicial esti formado por la unidad en el rengién uno, y
ceros en el resto del vector:

1

0

Xy = (3.20)
o
La matriz A del sistema queda conformada por varios vectores intrinsecos en la
propia matriz, se aclara que los vectores se intercalan para formar a matriz, la expresion
siguiente no es matemalticamente correcta porque no se puede decir nada al mostrar
vectores juntos y pretender formar una matriz, mas bien se indica que cada vector contiene
los valores correspondientes de toda una columna en la matriz, asi por ejemplo como se

muestra en 1a expresién, el vector b4 contiene los valores de fa columna uno de fa matriz, y
asi sucesivamente.
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A= [o1] [b2] [bs] - [on-1] [bn] ] (3.21)

Los vectores que se agrupan para formar ia matriz, se calculan mediante productos
sucesivos de cada vector de derecha a izquierda con la matriz caracteristica E. comenzando
con el vector inicial X, , de modo que la matriz queda definida con los valores de los
vectores calculados como se muestra:

A= [ [Eby] [Eby) . [Bba_s] [Eba] 0] ] (3.22)

Posteriormente, la (ltima multiplicacién corresponde at vector de constantes, que se
multiplica por -1, ya que se encuentra en el lado derecho del sistema de ecuaciones y se
calculo del lado izquierdo, 1o que se puede expresar como:

D=‘E1

Finalmente el sistema de ecuaciones propuesto por Krylov puede expresarse como:

[[Eb4] [Bo2] - [Bbn-1] [Boa] [0 ] | x = -BD; (3.23)

Cuya incognita es el vector x, cuyos valores contienen los coeficientes del polinomio
caracteristico, dichos coeficientes se obtiene en fa forma:

1
CyX

cx°

XO = s (3_24)
cn_zxn—z
<:'1_1xn-‘i

¢, x"

- -

Donde el coeficiente ¢ del vector se multiplica por la variable del polinomic etevado a
la n-ésima potencia, dependiendo de la posicion en el vector.

El siguiente pase consiste en encontrar todas las raices del polinomio caracteristico,
la primera raiz se puede obtener facilmente por el Método de Newton-Raphson, el cual
expresa que:

Xiq = % _ T (3.25)
fi{x}

Donde la raiz valor buscada es x. Una vez encontrada la primera raiz, como la
funcién que se trabaja es un polinomio, 1a derivada también es un polinomio, no existe
problema en encontrar las demas raices por divisién sintética. La divisién sintética requiere
como dato que una raiz sea conocida, como ya se tiene una, se reduce en un grado el
polinomio, y para el polinomio reducido, se vuelve a encontrar una raiz con el Método de
Newton-Raphson. De este modo se prosigue hasta encontrar la Uitima raiz deseada.
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Las raices encontradas corresponden al cuadrado de la aceleracion angular. Si se
ordenan las raices en un vector de resultados en el mismo orden como las raices se fueron
obteniendo, en los primeros renglones se obtienen las aceleraciones angulares mas
reducidas y en {os (ltimos renglones las aceleraciones mas grandes.

Xo = {3.26}

| on

En el mismo orden, los modos fundamentales se encuentran en los primeros
renglones y los modos mas altos en los Gitimos rengiones, que para el caso del método
dindmico, fos primeros son los mas significativos.

El siguiente paso consiste en calcular las formas de vibrar, que en forma matematica
son los vectores caracteristicos. Como todas fas raices del polinomio caracteristico son
conocidas, el siguiente paso consiste en sustituir cada raiz en la ecuacion diferencial
original para obtener una matriz, posteriormente se crea un sistema fineal de ecuaciones
cuya incognita es un vector z, que contiene la forma de vibrar de cada modo y para este
sistema de ecuaciones se define un vector de constantes con ef vaior de ia unidad en ei
psimer rengldn y ceros en los demas renglones. Ei sistema de ecuaciones queda expresado
como:

1
(R—mjzﬁ)zj = 0 (3.27)
. i

Al resolver este sistema, se tiene que la solucion contiene la forma de vibrar de cada
modo contenida en ef vector z. Se tienen que resolver n sistemas como el anterior para
encontrar los vectores de las formas de vibrar de cada modo.

3.7.2 Valuacion de Ias fuerzas sismicas dinadmicas.

Una vez que se conocen todos tas formas y modos de vibrar, el siguiente paso
consiste en determinar la respuesta espectral. Dicha respuesta necesita como primer dato
caicular la aceleracion del modo. La aceleracién se calcula en base a tos datos del espectro,
para {o cual se requiere conocer el periodo:

-2
(1]

Una vez definido e periodo, la aceleracion depende de la posicion que tenga el
periodo en el espectro, de manera similar que en método estatico. Ademas de la ordenada
en el espectro, también se necesita conocer el factor de comportamiento sismico efectivo
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Q’, que en el intervaio lineal del espectro debe ser reducide. Dichos parametros se calculan
como a continuacién se especifican:

1.'SiT<T1.
1 T) T
='*‘-1 3—' ':1 - })—
a 4( + TaJc Q +(Q 1)_|_1

2-Si T, <T<T,

a=c¢ Q'=Q
3.-SIT>T2
.
(3

Una vez obtenida la ordenada y el factor de comportamiento sismico efectivo, se
calcula la aceleracién maxima o aceleracién de disefio propiamente dicha, 1a cual se evalia
con la expresion:

a

ad:ga

(3.28)
Donde
a4= Aceleracion de disefio
=  Aceleracion de la gravedad.

'=  Factor de comportamiento sismico efectivo.
a= Ordenada en el espectro.

Ahora es necesario transformar tas formas de vibrar en desplazamientos reales. Para

este paso, se necesita calcular la respuesta maxima de 1a estructura a ese modo de vibrar,
dicha respuesta se evalila con la expresion:

Ymax =3 (3.29)

Donde el ténmino nuevo es Cp. O coeficiente de participacion sismica. Dicho
coeficiente se calcula con 1a expresién:

G = L;J——; (3.30)

Donde para €l entrepiso i:
m,= Masa.

Z;=  Valor de la forma de vibrar.
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Una vez que se tiene definida la respuesta maxima se puede calcular el
desplazamiento real para cada entrepiso. Los vector de desplazamientos se calcula
multiplicando el valor de la respuesta con el vector de la forma de vibrar:

U= YmnuZ (3.31)

Con el vector de despiazamientos reales obtenido, ahora se calculan los
desptazamientos correspondientes a cada entrepiso, que pueden agruparse también en un
vector AU, Posteriormente basta multiplicar para cada entrepiso su desplazamiento relativo
con el valor de su rigidez correspondiente para obtener el cortante de dicho entrepiso:

V; = Al ki (3.32)

Finalmente las fuerzas sismicas del modo analizado se obtienen desacumulando el
valor de los cortantes en entrepisos consecutivos:

R =Vi-Viq (3.33)

Todo este procedimiento debe repetirse desde el inicio con un nuevo valor del modo
de vibrar para obtener las fuerzas correspondientes a cada modo. Una vez calculadas las
fuerzas para cada modo de vibrar, se tienen un conjunto de fuerzas que estan aisladas. La
respuesta total de la estructura debera incluir el efecto de las fuerzas de todos los modos.
El RCDF-87 advierte que deben incluirse por lo menos tres modos de vibrar, dado que los
modos superiores no contribuyen en gran medida.

Como las formas de vibrar no actiian simultdneamente, no pueden superponerse sus
fuerzas para obtener 1a respuesta total. Dado que es dificil estimar el efecto maximo de
todas, se tiene gue recurrir @ una aproximacion para evaluar la respuesta total. Dicha
expresién es una media geométrica 1a cual es la raiz cuadrada de 1a suma de los cuadrados
de cada fuerza. De este manera, la fuerza total maxima en la estructura para el entrepiso
considerado es:

(3.34)

Dicha aproximacion es valida siempre y cuando los periodos de los modos de vibrar
no se encuentren muy proximos entre si, cuando esto Gltimo sucede, se tiene que recurrir a
otras férmuias complejas que requieren como dato ios porcentajes de amortiguamiento
critico.

Una revisién adicional consiste en calcular ei cortante basai provocado por las
fuerzas sismicas dinamicas. Dicho cortante basal deberd cumplir la condicidon:

08cW,

V, >\, = 3 (3.35)

Donde V, es el cortante basal minimo exigido por el RCDF-87 y V,, es el cortante

basal calculado con fuerzas dindamicas, de no cumplirse la condicion anterior, todos los
cortantes en todos los entrepisos se deben aumentar multiplicandolos con el factor:
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Vo
— 3.36
. a9

3.8 Efectos de torsion.

Las fuerzas sismicas obtenidas, ya sea por el método estatico o dinamico descritos
tienen 1a inconveniencia de gque se aplican en un solo punto donde se ignoraron los efectos
de torsion que en la estructura su pueden presentar de forma real, ahora es necesario
calcular dichos efectos de forma separada. El efecto de torsion se basa en unas hipdtesis
simpiificatorias, las cuales se enuncian:

a) Se considera e) equilibrio en un solo diafragma rigido en donde la carga que actiua
es la fuerza cortante en el entrepiso correspondiente, localizada en su centro de
masas.

b) Las fuerzas que resisten a la fuerza cortante las proporcionan las rigideces del
entrepiso cuyoe resistencia general puede localizarse en un punto denominado como
centro de torsidn.

c) Las rigideces de entrepiso las forman marcos planos, sensiblemente paralelos en
dos direcciones ortegonates.

d) Para calcutar el momento torsionante se suponen las excentricidades en la base
como maximas probables,

e) El edificio tiene una distribucion de rigideces regular en elevacion, es decir, que
las columnas de un diafragma (nicamente estan unidas con niveles consecutivos.

f) El momento torsionante de disefio es el maximo correspondiente generado en
cualguiera de las dos direcciones ortogenales.

Como primera hipotesis, las rigideces de cada marco se pueden idealizar mediante
resortes ubicados en la posicion de cada marco para las dos direcciones, y las fuerzas
sismicas actuan en el centro de masas, como se muestra en la figura:

STV,
N X

Se menciona gue los resortes equivalen a la rigidez del marco en ese punto. Se
aclara que los resortes no representan sclo a fas columnas, sino que representan las
rigideces de todas las columnas, trabes y otros elementos resistentes gque se encuentran en
dicho marco en la direccién det mismo.

Bajo esta suposiciOn es necesario calcular los siguientes cince pasos para definir los
efectos de torsion, los cuales se calculan como fuerzas laterales aplicadas en cada uno de
los marcos y en cada entrepiso. La nomenclatura en las férmulas que se expresaran, parten
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de que se consideran a 10s marcos como paralelos a los ejes, de este modo, se tienen en el

eje y, los marcos paralelos a x y viceversa. En la figura se muestra dicha distribucion:

1.- Coordenadas del centro de masas.

ny

.

= hy W o M

Se deben tener por conocidos en el entrepiso por analizar, el valor y las coordenadas
de las cargas verticales que actian. Cuando las cargas no son puntuales, estas se deben
sustituir por unas fuerzas concentradas equivalentes. Una configuracién de cargas con sus
coordenadas se reempiaza por una resuitante cuyas coordenadas son el centro de masas

COIMo se muestra:

WelXs, ¥s)

W alX g, ¥4)

WX ¥y)
Wg()ﬁ3,}'3)

2(3(24 Yz)

Las coordenadas del centro de masa son;

_ Zwixi

-5

anx

Donde:
crm=Coordenadas del centro de masas.
w; = Fuerza concentrada

x; = Coordenada en x de la fuerza.
y;= Coordenada en y de la fuerza.

(3.37)
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2.- Coordenadas del centro de torsién.

Se presentan algunos casos en que unos Marcos son mas rigidos que otros, v la
distribucion de la rigidez no es simétrica en uno o ambos sentidos. El centro de torsién
significa el punto en cuyas coordenadas se aplica la resultante de las fuerzas resistentes.
Para ejemplificar se muestra una distribucién de rigideces asimétrica :

Muro Marco  Marcos
débil  débil  resistentes

Fuerzas
resistentes

l

1 Centro geométrico
@ Centro de torsidn

En la figura se muestra que los elementos mas rigidos y resistentes estan cargados
hacia 1a parte derecha y los débiles hadia 1a izquierda. Cada elemento tendria una fuerza
resistente en la direccién mostrada, que depende del valor de su rigidez. La resuftante de
las fuerzas resistentes se coloca en el centro de torsidén. Por 1o anterior i centro de torsion
también se le conoce como centro de rigideces. Para fines de analisis, en vez de usar ias
fuerzas resistentes, es suficiente ei considerar solo las rigideces. Bajo este precepio, ei
centro de torsion se calcuta con las expresiones siguientes:

x
2 KiyX 2 Kin¥i
_i=1 i=1
Sl =" y oy = T
kiy kix
i=1 i=1
(3.38)

Donde
ct=  Coordenadas del centro de torsion.

Kix= Rigidez del marco paraleto a x.
kiy = Rigidez del marco paralelo ay.

X;= Posicion en x, del marco paraieio a y.
y;= Posicién en y, del marco paralelo a x.

nx= Numero de marcos paralelos a X.
ny= Ndmero de marcos paralelos a y.

3.- Fuerzas debidas al cortante directo

Esta etapa consiste en repartir el cortante total en cada marco proporcionaimente a
cada una de las rigideces de los mismos, bajo la suposicién que la fuerza sismica genera un
solo desplazamiento en la direccion que se considera.
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En la figura se muestra en un enfrepisc como se reemplaza la fuerza cortante total
en X, por un conjunto de fuerzas aplicadas en cada marco, estas ditimas se denominan
fuerzas cortantes directas, las cuales se evaluan con 1a expresion:

var = K

kix
i=1

(3.39)
Para el caso del cortante directo en y, se muestra en la figura, el mismo
procedimiento.

----- Oxiginal
— Deformado

La expresion para calcular el cortante directo en y, es:
' Ki V.
¥ — Xy
Vdi ~ nx
2. Ky
i=1
(3.40)
Donde:

V,= Cortante tofai que actda en x.

Vy = Cortante total que actda en y.

Vd' = Cortante directo en el marco paraielo a x.

Vd}" = Cortante directo en el marco paralelo a y.
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4.- Excentricidades calculadas y de disefio.

La excentricidad es la distancia existente entre el centro de masas y el centro de
torsidn, a esta excentricidad se fe denomina también como excentricidad calcuiada o
estatica. Dicha excentricidad se calcula para cada direccidon, 10 que se puede expresar
como:

ey = |cm, —ct,] y ey = |omy - et} (3.41)

Debido al efecto dinamico de la vibracion sismica, ei momento torsionante que actua
en el entrepiso puede verse amplificado, y por lo tanto, la excentricidad real puede ser
mayor que la calculada estdticamente. Por otra parte, la aproximacion por fas
simplificaciones en ef calculo def centro de torsion no puede ser exacta, porque la rigidez de
los elementos tiende a ser degradada por agrietamientos conforme transcurre la historia del
sismo, ademds de ia posible contribucion de elementos no estructurailes. Para tomar en
cuenta dichos efectos, el RCDF-87 contempia que deben usarse en el andlisis una
excentricidad de diseiio para cada direccién que resulte la mas desfavorable de estas dos:

€y = 15 e + 01b €4 = es -01b (3.42)
Donde
e;= Excentricidad calculada.
b= Longitud del lado maximo de) edificio perpendicular a la direccion donde

actia el sismo

El factor de 1.5 considera la amplificacién dindmica de la torsidn y el 10% del tado
maximo, significa el posible error al calcular el centro de torsién.

5.- Fuerzas cortantes debidas a la torsion.

Las fuerzas cortantes debidas a torsion se calculan a partir del momento torsionante
ocasionado por la fuerza cortante total y la excentricidad de disefio. Por lo tanto el
momento torsionante se expresa como:

Mt, = e4,V, y Mt, = eq,V, (3.43)

Cualquiera de estos dos momentos, provocan un giro en el diafragma rigido, lo que
al mismo tiempo, generan las fuerzas cortantes de torsidn, provocadas por el momento
torsionante aplicado en fa posicion que resulta del centro de masas mas la excentricidad de
disefio, definiendo un nuevo centro de torsién hipotético. Cabe aclarar que el centro de
torsion catculado previamente no se modifica. Mas bien el efecto accidental se refleja en el
valor del momento torsionante y no en otros valores. La distribucion de cortantes por
torsion para un momento torsionante positivo es ta que se indica en la figura:
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Bajo estas suposiciones por condiciones de equilibrio se deducen que las fuerzas
cortantes por torsion para las direcciones X y y respectivamente son:

Ky X;

= nx ) ny ’
D k¥ + D kX
i=1 i=1

W K M y W M

= “nx , Mo
DKVl + D kX,

i1 i=1
(3.44)

De los términos anteriores, M representa el momento torsionante mas desfavorable,
es decir, el momento maximo ocasionado por cualquiera de las excentricidad y cortantes en
fas dos. direcciones. £En |a expresién es necesario definir la distancia existente entre la
posicion del marco y la del centro de torsién, 1a cual se expresa como:

X =X -y y C Yi=vi-d,
(3.45)
Finalmente, una vez que se han calculado los cortantes directos y los de torsion,

ambos se suman para definir el cortante de disefio para cada marco, dicho cortante se
expresa Como:

V= VA + VX y vy = v + W)
(3.46)
Este cortante de disefic se desacumula para transformarlo en fuerzas de disefio.

Todo este procedimiento debe repetirse para cada uno de los niveles analizados. Este es |
gitimo paso
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3.9 Conclusiones.

El calculo de 1a respuesta sismica de un edificic es un proceso complejo que deja
muchos resultados inciertos. Puede afirmarse que la ingenieria sismica es una disciplina
joven, pues sus inicios data de principios de este sigle, dado que muchos sismos
ocasionaron dafios en estructuras de altura importante. Aunque [a investigacion sismica es
muy amplia y variada, todavia queda mucho camino por recorrer, pues todo (0 que se
conoce en materia sismica se ha desarroilado en menos de nueve décadas, o cual es un
tiempo corto si o comparamos por ejemplo, con la teoria de la elasticidad iineal que
formalmente se inicib en el siglo XV, y muchos conceptos del analisis estructural
actualmente utilizados se dedujeron también en esa época.

A pesar de todo, los criterios actuales presentan un grado de aproximacion muy alto
cuando son utilizados correctamente. En el transcurso de este capitulo se desarrollaron los
métodos de analisis de respuesta sismica de mayor uso, precisando las simplificaciones y
los casos que contempla y cuales son sus limitantes.

La confiabilidad de 1a respuesta sismica dependera basicamente:

1.- Si las condiciones locales del suelo corresponden de manera cercana a las
condiciones expresadas en el espectro de disefio utifizado. Es muy recomendable utilizar los
valgres de espectro proporcionados por 10s reglamentos porgue resumen los conocimientos
y experiencias mas actualizados, sin embargo los espectros son muy generales. Ei afirmar
que cuatro zonas sismicas y tres tipos de sueio son suficientes para determinar doce
espectros para todo un pais es una medida incompieta si se toma en cuenta que ei
comportamiento del suelo es Unico para cada ¢aso. Hay gue tomar seriamente en cuenta
una incertidumbre en los valores del espectro cuando las condiciones sismicas locales
sugieran otra actividad sismica, por ejemplo, sl existen sismos registrados en failas
geoldgicas locales, 0 cuando el tipo de suelo no pueda ser clasificado en los descritos por el
reglamento. En estos casos cuando no existan reglamentos o estudios, se debe utilizar un
espectro disponible mas desfavorable al que supuestamente se utilizaria.

2.- En cuanto a la estructuracion, los métodos desarrollados en este capitulo se aplican a
estructuras que sean lo mas regular posible. La regularidad en la estructuraciéon general
debe plantearse como un precepto basico por dos razones principalmente:

En primer lugar porque fas estructuras regulares son las mas estudiadas y analizadas
en la experimentacion, por io que [a mayoria de la investigaciéon y métodos de andlisis
estan basados principalmente en dichas estructuras, que de no hacerlo de este modo, la
complejidad de estudiar estructuras irregulares manejaria una cantidad de variables tai,
que haria muy complicado el proceso de evaluacion y confiabilidad de resultados.

La segunda razén es que la irregularidad en los edificios es la causa principal del maf
comportamiento sismico. Han sido innumerables 10s casos que las irregularidades provocan
mecanismos de fallas locales gque debilitan sensiblemente la resistencia de la estructura.
Esto se debe principaimente porque el efecto del sismo se concentra sélo en algunos puntos
y no se distribuye uniformemente en la estructura. Dos ejemplos son muy claros.

a) Una planta baja débil con grandes claros que provocan que la rigidez de la
planta baja sea desproporcicnadamente menor que la de los pisos superiores.
Este cambio brusco de rigidez hace que la estructura se comporte como un
péndulo invertido donde 1a zona de falla mas vulnerable es 1a planta baja.
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b) Se han presentado casos en que jos muros estructurales no tienen la
misma altura que el entrepiso con el fin de colocar ventanas. Bajo la accion
de un sismo, 10s murgs generan un empotramiento artificial en el punto de
choque del muro con la columna creando el efecto que se conoce como
columna corta. Esta restriccidn del muro provoca que ia columna no pueda
disipar energia ante un sismo y en cambio, se concentra toda la energia del
entrepiso en la wnién de la columna con e borde superior del muro,
concentrando los esfuerzos en una regién de la columna que seguramente no
se tomo en cuenta dichos efectos. Para evitar ese problema es necesario
separar fisicamente los muros de {a estructura,

3.- Pueden existir muchas estructuras que no cumplen en absoluto con las simplificaciones
e hipétesis planteadas para el desarrollo de los métodos de analisis sismico presentados. En
este caso, los métodos presentados son inaceptables, para superar ese problema se deben
recurrir a otros métodos mas refinados como el método de Newmark, método de eiemento
finito.

4.- La ductilidad supone que los materiales entren a un esfuerzo superior a su estadc de
fluencia, fo que equivafe a que {a estructura sufre deformaciones irreversibles, en los cuales
el costo de reparacién de dafios no puede considerarse como despreciable.

5.- La rigidez genera fuerzas sismicas mayores. El hecho de rigidizar indiscriminadamente
una estructura de ningtiin modo garantiza que la respuesta sismica sea la mas adecuada,
hay que repasar los pardmetros de fos métodos donde una estructura mas rigida genera
aumentos en la fuerzas sismica que en dado caso, por agregarse elementos mas robustos
pudiera iibrar el estado limite de falla, pero la ductilidad puede ser ficilmente limitada.

6.- En base a los dos puntos previos existe un punto medio entre modelar estructuras
donde sean lo suficientemente rigidas para evitar deformaciones ocasionadas por sismo,
pero al mismo tiempo el modo de falla de 1a estructura debe tener comportamiento doctil.
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Capitulo IV.

EVALUACION Y DISENO

4.1 Introduccion.

Una vez que se han definido y cuantificado las cargas gue actuaran
sobre el edificio, es necesario determinar mediante el método de rigidez
descrito, los elementos mecanicos de disefio. El proceso de evaluacién se
entenderd para este caso como la generacién y revision de la respuesta
maxima probable del edificio a lo largo de su vida Gtil, ocasionada por fas
distintas formas posibles de aplicacién de las cargas. Dicha respuesta
maxima probable se entenderda a fa respuesta que genera los valores de
disefic para cada elemento.

Esta etapa de evaluaciéon es en términos estrictos parte del proceso de
analisis. Consistird basicamente en determinar la forma en como deben
formarse un estado de las carga y la forma como deben combinarse. Dichas
combinaciones de cargas se generan tomando en cuenta los factores de carga
apropiados para cada caso, segun lo previene ei RCDF-87.

Una combinacién de carga representa un posible estado de carga del
edificio probable maximo al que puede estar sujeto durante su vida Util. Se
deben generar por lo tanto, los estados de carga que sean los mas
desfavorables para el edificio. Las combinaciones por o tanto, generan una
serie de valores posibles maximos, que ai contener una ampiificacién por ios
factores de carga, esos valores se toman como valores de diseiio.

Asimismo, se explica de manera breve cdmo y cuando debe aplicarse
un analisis de segundo orden. Cuando una estructura bajo la accion de una
carga es deformada, la posiciéon del punto de aplicacién de las cargas cambia
ligeramente debido a 1os desplazamientos, este corrimiento implica que las
cargas reaimente actuarian en una posicién distinta a 1a original provocando
elementos mecdnicos adicionales, aspecto que no toma en cuenta el método
de rigidez. Este andlisis de sequndo orden puede evitarse segun el propio
Reglamento siempre y cuande se tengan ciertas restricciones en el valor de
los desplazamientos.

Con la evaluacion de la respuesta maxima, sea con un analisis de
primer o segundo orden, se tienen definidos los valores de disefio para los
elementos de concreto. En el disefio de elementos de concreto es una etapa
que [a ayuda de un programa no es tan trascendente, porque requiere mas
del criterio y seleccion del armado por parte del proyectista. Sin embargo
existen ciertos aspectos que pueden ser mecanizados, basicamente, Ia
cuantificacion del refuerzo. En otras palabras ia etapa concerniente al disefo
sofo se fimita en este trabaje a determinar la cantidad de refuerzo para los
casos de flexidn y flexocompresion, que son los dos tipos de accién mas
importantes en e! disefio de concreto reforzado.

99
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4.2 Combinaciones de cargas.

Un estado de carga se entendera como aquei conjunto de cargas que tienen como
caracteristica en comin el agente que las provocan. Bajo este concepto se pueden definir
para un edificio los siguientes estados de carga:

1.- Carga muerta.

Dicha cuantificacién depende basicamente en muitiplicar los voiimenes de materiales
de 1a estructura muftiplicandolos por los pesos volumétricos. Ademas los Reglamentos
previenen posibles errores en la estimacion de la carga muerta agregando
correcciones, por 10 regular de 20kg/m?2 dependiendo del caso,

2.~ Carga viva

Su cuantificacion depende del use de la estructura, que en la practica puede
expresarse como una fraccién de k2 carga muerta. Dichos valores de carga viva
también vienen especificados en los Reglamentos. Se distinguen tres tipos de carga
viva, la maxima, la instantanea y la media. E] articulo 199 del RCDF-87 establece gue
se utiliza 1a carga viva maxima cuando se combina con las cargas muertas para
determinar el calculo de acciones permanentes. La carga instantanea se utiliza cuando
se combinan con acciones accidentales. La carga media se utiliza en el cilculo de
asentamientos y flechas diferidas. Cuando 1a carga viva sea favorable al
comportamiento de 1a estructura debera considerarse como nula.

3.- Cargas accidentales.

En este caso, la carga accidental definida corresponde a la sismica. En el caso de
andlisis tridimensional es necesario definir un estado de carga para cada una de las
direcciones del sismo.

Se tienen por lo tanto tres estados de carga basicos. Los resultados que el andlisis
proporcione sobre los estados de carga, son elementos mecanicos nominales, es dedr, no
incluyen los requisitos de seguridad, dichos requisitos se plastman en factorizar [as cargas.

Ya que se tienen definidos los estados de carga es necesario crear Ias
combinaciones, las cuales son la suma de los elementos mecanicos de cada estado de carga
muitiplicados por el factor de carga cosrespondiente.

Un concepto fundamental para el analisis es el de factorizar las cargas. Un factor de
carga es una constante mayor a ungo que amplifica las cargas de disefio. Este abundamiento
se justifica porque existe incertidumbre en la estimacién de 18s cargas, |as limitaciones e
hipétesis de 10s métodos numéricos empieados y [a precisién con que los datos se manejen.

Los factores de carga dispuestos por el RCDF-87 en su articulo 194 son los que se
enuncian. Se utilizard un factor de carga igual a:

1.4: Cuando se consideren combinaciones que incluyan carga muetta mas carga viva
maxima.

1.1: Cuando se consideren combinaciones que inciuyan carga muerta mas carga viva
instantanea y una accion accidental.

1.0: Cuando se considera combinaciones para revisién de estado limite de servicio.

0.9: Cuando una combinacién genera comportamiento favorable a la estructura.

En el Regiamento del Municipio de Puebia los factores son idénticos a los del RCDF-
87, salvo que el Reglamento de Puebla en su articulo 285, dispone que estructuras
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catalogadas como del Grupo A, el factor para cargas permanentes en vez de ser 1.4, o
dispone como 1.5.

El factor de carga es una constante de seguridad que incrementa Jos resultados
proporcionados por el analisis en sus distintas combinaciones. El valor del factor de carga
estima sequn los siguientes motivos:

La importancia y el riesgo del uso de la estructura.

Las posibles discrepancias en la estimacién de las cargas de disefio y las reafes.
Las simplificaciones, limitaciones y precisién de los métodos usados en el andlisis.
Los errores constructivos que pudiesen incrementar las cargas.

* 9

Bajo los criterios mencionades se pueden generar tantas combinaciones como se
requieran. Para la formacion de dichas combinaciones se hacen Jas siguientes
observaciones:

1.- Se debe generar un estado de accion permanente con cargas muertas y vivas
maximas.

2.- Las Normas por Disefio por sismo establecen que se debe considerar los efectos
sismicos en una direccion mas el 30% de los efectos de la direccion perpendicular.

3.- Ei sismo de una sola direccion puede actuar indistintamente para cuaiquier
sentido,

4.- Los efectos de torsidn en el sismo pueden caicularse con un momento torsionanle
positive y otro negativo.

Si por el momento ia revision del estado limite de servicio no es tan prioritario, las
observaciones anteriores contemplan varios estados de carga por el momento sin factorizar
que por ejemplo serian.

Cm= Carga muerta

Cvm=Carga viva maxima

Cvi=Carga viva instantanea.
SIX1=Sismo en x , con torsion positiva.
SIX2=Sismo en x , con torsidén negativa.
SIYi=Sismo en y , con torsién positiva.
SI1Y2=Sismo en y , con torsidn negativa.

Todos los sismos pueden actuar de derecha a izquierda y de izquierda a derecha. Si
suponemos que las cargas vivas maximas ya estan incluidas en la carga muerta, y que las
cargas vivas instantaneas se pueden expresar como fraccidn de la carga muerta, entonces
se tendrian cinco estados de carga basicos. Que al considerar et 30% de la aportacidon del
sismo perpendicular, el numero de combinaciones resultaria de 33.

Por ejemplo si se supone que en el analisis el analisis sismico participa el 80% de ia
carga muerta, entonces algunas de las 33 combinaciones serian.:

cbl=1.4Cm
cb2=0.88Cm+1.1 SI1X1 +0.335IY1
cb3=0.88Cm-1.1SIX2+0.3351Y2

En casos de estructuras muy bien definidas como regulares, este nimero de
combinaciones es excesiva, ya que muchas combinaciones por la regularidad son
simétricas. Por ejemplo, los elementos mecanicos de un sismo son los mismos si se aplica
de derecha a izquierda o viceversa, o los efectos de torsién son los mismos con momentos
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torsionantes positivos o negativos. Mas bien se debe dejar a eleccion del proyectista el
determinar que combinaciones son las que participan en la respuesta maxima de (2
estructura.

Si se disponen con los medios, es preferible generar combinaciones que sobren y no
que falten. Una combinacion que no genere valores maximos se puede eliminar para etapas
posteriores de refinamiento. £l generar tantas combinaciones se hace con la intencidn de
tomar en cuenta l0s casos de estructuras irregulares donde dichas combinaciones se harian
necesarias.

Los edificios basicamente se disefian sus trabes y sus columnas. El disefio de trabes
esta determinado por la flexion y el de las columnas por flexocompresion. De esta manera,
de todos los valores proporcionados por al analisis con las combinaciones respectivas, para
el diseiio propiamente dicho, se requieren los valores maximos de flexién y carga axial. Los
demas elementos mecanicos se utilizan Gnicamente para revision, de ios cuales en orden de
importancia la fuerza cortante puede tener efectos conisderables mas que la torsién.

4.3 Deformaciones permisibles.

Una parte no menos importante es el calcular 1as defermaciones para satisfacer los
requisitos de estado iimite de servicio. En forma general, no deben ignorarse estas
deformaciones para satisfacer los requisitos de seguridad completos y ademas, hay casos
donde es necesario aplicar un analisis de segundo orden, el cual, a pesar de estar
determinado por despiazamientos, genera ampiificacién de ios eiementos mecanicos
originales. A continuacién se detalia tos aspectos méas importantes de cada uno.

- Distorsion angular.

La distorsion angular se entiende como la relacion del desplazamiento relativo entre
dos entrepisos, dividido entre la aftura de los mismos. Esta medida es muy importante para
evaluar los posibles dafios ocasionados por el sismo. Se debe buscar que ia distorsion
angular sea lo mas pequefia posible, dado que una distorsién angular grande significa
grandes desplazamientos horizontales de ia estructura en caso de sismo.

Para el calculo de la distorsidon angular se necesitan el desplazamiento relativo y ia
altura del entrepiso como se muestra:
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La distorsién angular para cada entrepiso se calcula como:

’ri = —_—— (4.1)

Donde
A;= Desplazamiento relativo.,

h,=  Altura del entrepiso

Se puede notar en la figura que existen dos posibles formas de union entre otros
elementos, por ejemplo muros, con la estructura . En el caso A se presentan elementos
unidos a la estructura, que incluso pueden participar en su resistencia, el problema consiste
en gque dichos elementos son muy fragiles en comparacién con 1a ductilidad de 1a estructura
en si, y esas deformaciones pueden provocarles una falla. En el caso B se muestra que no
existe un vinculo de unidn, por lo que ei desplazamiento de 1a estructura es practicamente
independiente, que de alguna manera, la holgura existente entre los elementos no
estructurales y la estructura no genera esfuerzos adicionales en los elementos fragiles.

El RCDF-87 en el articulo 209 estable las distorsiones angulares maximas posibles.

Para el caso A: v; < 0.006
Para el caso B: v; < 0.012

El Reglamento para el municipio de Puebla establece para ambos casos la distorsion
angular permisible como:

Para el caso A: v; < 0.008
Para el caso B: y; <0016

2.- Deflexiones.

Ei calculo de deflexiones también es otro punto importante en la revision de estado
limite de servicio en el cual se estahlecen valores maximos para evitar dafios a elementos
ng estructurales.

Las defiexiones permisibles son basicamente aplicables a trabes ¢ losas sujetas a
flexion, es decir, se calculan las deflexiones verticales, ya que las deformaciones
horizontales estan restringidas por la distorsién angular.

Una de las dudas mds grandes es el calcular la inercia de una seccion de concreto
reforzado, no Unicamente para el calculo de deflexiones sino también para introducir dichas
inercias como dato en el método de rigidez.

Dado que una seccién de concreto reforzado esta formada por dos tipos de
materiales distintos, estrictamente hahlando es una seccién compuesta. Para valorar dicha
seccion pueden seguirse varios criterios:
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1.- Seccion bruta de concreto. 2.- Seccion transformada. 3.-Seccidn agrietada
transformada.

Para fines de analisis por el método de rigidez se considera la seccion bruta de
concreto, Para efectos de revision de deformaciones se considera la seccion agrietada
transformada. Ademas del valor de la inercia, el RCDF-87 establece los valores del médulo
de elasticidad para concreto simpie los cuales se calculan con las siguientes expresiones:

E. = 14,000\[?‘: Para concretos clase 2
E= 8,000\{€ Para concretos clase 1.

Los concretos clase 2 son los que tienen f'c>250kg/cm2. Los de cdase 1 tienen
resistencia menor a 250 kg/cm?2

Los casos A y B de la distorsion angular también son aplicables para deflexiones
verticales. El RCDF-87 en su articulo 184 establece que la deflexién vertical en ningan caso
deberad ser mayor

L
P ! A: 8<———+03
ara el caso < 480 cm
L
P 1 caso B: 5 <———+05cm
ara el cas 40

Cuando se analizan elementos en voladizo, las deflexiones permisibles se duplican,
con jo cual hay menos restriccién de deflexiones en elementos en voladizo. El Reglamento
de) municipio de Puebla en su articulo 269 establece los mismos valores y criterios que el
RCDF-87

4.4 Efectos de segundo orden.

Uno de los problemas cuando ocurre la deformacion de un estructura, es que la
pasicion de las cargas cambia ligeramente de su posicién original debido a los
desplazamientos. Este corrimiento de las cargas provocan elementos mecanicos adicionales
a los proporcionados por el método de rigidez, que por si solo no considera los efectos de
segundo orden.

El problema no solo consiste en cambiar las posiciones de las cargas, sino que la
configuracion inicial en un analisis de segundo orden es que la estructurada esta
deformada, lo cual es desfavorabie. Un analisis de sequndo orden completo significa ia
cuantificacion de los elementos mecdnicos y 'a degradacion de rigidez. Para el caso de
estudio de este proyecto, no se considera ia degradacion de rigidez, en otras palabras, se
supone que fa estructura deformada conserva su resistencia y propiedades iniciaies.

Los efectos de segundo orden son de gran importancia por los problemas de esbeltez
de las columnas, dado que la resistencia de una columna deformada sufre amplificaciones
notorias por los efectos de esbeltez.



EVALUACION Y DISERO 105

El procedimiento mas empleado en el analisis de segundo orden es el P-Delta
iterado.

Dicho procedimiento consiste basicamente en aumentar gradualmente ias cargas
laterales con una correccién que son unas fuerzas laterales ficticias hasta que dicha

correccion tienda a ser cero. Este proceso es iterativo hasta que se logra la estabilidad de la
estructura

Las expresidn correspondiente a la correccién de fuerzas se expresa en términos dei
cortante ficticio:

V, =FCksh__a, - (4.2)

Dpnde para cada entrepiso:

b
Zwk Es fa suma de los pesos acumulados por encima del entrepiso.

k=n
hi=  Aitura.
A;= Desplazamiento relativo

FC= Factor de carga.

El factor de carga se agrega a ia expresion dnicamente para acelerar el proceso de
convergencia. Una vez obtenido el cortante en todos los entrepisos se obtienen las fuerzas,
las cuales son las correcciones a las fuerzas originales. De este modo, la nueva fuerza
lateral que debe introducirse como dato en el andlisis sera:

Fa = Fio +Fi¢ (4.3)

Donde para cada entrepiso:
F. = Fuerza corregida tota! a capturar.
F, =Fuerza lateral original.
F; = Correccion a partir de los cortantes.

El proceso es iterativo y se tienen que hacer varias corridas hasta que la correccién
no sea significativa. En los casos mas comunes, sobretodo en estructuras regulares, en
menos de cinco iteraciones se llega al resultado final con buena aproximacion, si se tiene
un ndamero grande de iteraciones sin llegar al resultado, por ejemplo 15 0 mds iteraciones,
significa que ta estructura es inestable.

Si el problema de que se aumentan los elementos mecanicos reside basicamente en
los desplazamientos excesivos, el RCDF-87 permite ciertas tolerancias de desplazamientos,
para los cuales el analisis de sequndo orden puede ser ignorado.

El analisis de segundo orden puede ser ignorado siempre y cuando se cumpla la
condicion de gue 1a distorsion angular del entrepiso no exceda el limite mostrado:

¥ < o.oaii- (4.4)

2. Wi

k=n
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Los términos que intervienen ya han sido definidos con anterioridad. AGn cuando la
distorsién angular del entrepiso no exceda el limite y pueda ignorarse ei andlisis de
segundo orden, al realizar este ultimo de cualquier manera incrementa un poco los
elementos mecanicos, aungue hay que afirmar que estos Qitimos no son muy significativos.

4.5 Conceptos basicos en el disefio de elementos de concreto reforzado

El concreto es un material pétreo artificial formado por cemento, agua y agregados.
Et concreto por la reaccidon quimica pasa de un estado fluido, viscoso y plastico a uno sélido,
rigido y plastico. Aun en estade endurecido el concreto presenta comportamiento
notoriamente plastico y ligeramente viscoso.

El concreto simple resiste basicamente esfuerzos de compresion; a tension es un
elemento muy vulnerable, apenas su resistencia a tension fluctia del 10% al 15% de su
resistencia nominal a compresién. Por otro lado el acero resiste grandes esfuerzos de
tensidén, pero presenta problemas a compresion, sobretodo el pandeo ocasionado por la
esbeltez muy marcada de las barras de acero. Ambos materiales se conjuntan para fermar
ei concreto reforzado aprovechando las bondades dei concrete simplie y del acero, que
actuando juntos mejoraran su resistencia y comportamiento.

El concreto simple presenta algunos probiemas con el paso del tiempo, este sufre
contraccién gradual por pérdida de agua generando deformaciones gue se refiejan en
ciertos agrietamientos. También presenta un escurrimiento plastico por efecto de la accion
permanente de una carga, lo cual provoca un reacomodo de particulas causantes de que el
concreto pierda su forma original, como cualquier material de tipo piastico.

Otro probiema es que el concreto tiene un modo de falia fragil, esto es, su falla se
presenta de manera repentina sin que existan algun indicio previo para advertir dicha falla.
Esta tnconveniencia se supera con el acero de refuerzo, el cual tiene un modo de falla
dictil, esto es, que se presentan indicios previos que pueden alertar su falla, con un
esfuerzo inferior menor al de su ruptura, lo suficiente para prevenir un colapse.
Especificamente ei indicio previo es Ia fluencia de los materiaies.

Un material fragil generalmente alcanza su ruptura a deformaciones muy pequefias,
aspecto que en los materiales dictiles es 10 contrario, su resistencia puede incluso ser
menor a un material fragil pero su falla ocurre a deformaciones muy grandes, lo que para la
ingenieria representa un comportamiento mas deseable.

Basado en los conceptos anteriores, el disefio actual de miembros de concreto
reforzado requiere que su comportamiento sea de tipo ductil por razones de seguridad. El
caso de flexibn es donde mejor se puede disefiar un elemento ductil, en caso de
flexocompresion es un tanto mds dificil, aunque este comportamiento indeseable por
razones de seguridad se ve disminuido en los factores de resistencia.

En la etapa relative al disefio, el calculo de los elementos mecanicos resistentes de
un miembro serd el suponer una configuracion de deformaciones maxima tal, que equivalen
a la accion de una carga hipotética que conduce a dicho miembro a un estado limite de
falla. Dicha carga hipotética sera la resistencia del miembro.

La conjuncion del analisis y el disefio consistirda que los elementos mecanicos
maximos proporcionados por el andlisis sean menores o iguales que [a resistencia de!
miembro. Esto es con el fin de lograr que Ja resistencia sea justamente el valor maximo de
solicitacion por parte del analisis y evitar elementos sobredisefiados.
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Dicha comparacion debera hacerse por requisitos de seguridad con los factores de
carga mencionados anteriormente para los elementos mecdanicos del anadlisis y con los
factores de resistencia para los elementos mecanicos resistentes. Dicha comparacién se
expresara en la forma:

FC{l)<FR(R) (4.5)

En donde el lado izquierdo de ia inecuacion ya se ha discutido. El lado derecho
corresponde al producto del elemento resistente nominal por un factor reductive de
resistencia. El valor de dicho factor de resistencia se cuantifica en base a los siguientes
motivos:

El modo de falia del elemento resistente.
Los errores constructivos que pudiese afectar la resistencia (variabilidad en las
dimensiones, colocacién det refuerzo, ).

« Las diferencias entre los valores de resistencia de los materiales de disefio y ios
usados en la construccion.

+ Posibles defectos en el controi de calidad y supervision en el proceso constructivo.

4.6 Disefio de elementos sujetos a flexion.

Los elementos sujetos a flexion se encuentran practicamente en todas las
estructuras, de manera directa ¢ indirecta, que puede ir acompafiada por cortante o por
fuerza axial. Para el caso particular de las trabes, el diseiio de las mismas estd determinado
fundamentalmente por la flexion simple.

En esta seccidn se desarrollan los criterios y procedimientos generales que estipula
el RCDF-87 en la parte correspendiente a las Normas Técnicas Complementarias para el
Disefio de Concreto, 0 por sus siglas NTCC. Existen desde luego otros reglamentos y
cbdigos de construccion para disefio de elementos de concreto, no obstante muchas
simplificaciones son similares. Desafortunadamente el reglamento de Puebia no posee aun
Normas Técnicas Complementarias,

El disefic de una secciéon por flexion consistira en la determinacion de la cantidad de
acero a tensién principalmente, esta cantidad de acero esta limitada en ciertos rangos.
Cuando la cantidad de acero es reducida y por lo tanto alcanza su fluencia antes de ta falla
total del miembro, se dice gue |2 seccidn es subreforzada. Una seccidn es sobrereforzada
cuando la cantidad de acero es tal, que el concreto liega a su falla total y el acero no fluye.
Cste Uitimo caso es indeseable, ya que el suponer que una gran cantidad de acero
proporciona grandes resistencias es desatinada, ya que ei concreto falla por completo y sélo
una parte del acero en exceso participa en la resistencia, el restante no sufre dafio alguno ¥
no tiene ningun caso colocar acero que no contribuya en nada.

Con lo anteriormente expuesto, se plantean unas hipdtesis para calcular el momento
resistente interno de la seccidn, tiene varias hipotesis:

1.- Que ia distribucion de las deformaciones unitarias de la seccion transversal de un
elemento es lineal. Es decir, que no existen efectos de alabeo por cortante; de
acuerdo a la hipotesis de Navier la seccion transversal permanece plana aun después
de la deformacion, que en la practica es aceptable al tener deformaciones pequenas.
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2.- Que se conoce la distribucion de esfuerzos en la zona de compresion de elemento. La
grafica esfuerzo-deformacidn del concreto a pesar de ser una curva aparentemente
simple, no se tiene una ecuacion que se ajuste debidamente. Esta razdén obliga a
sustituir dicha curva por un rectangulo de esfuerzos, que es aceptada por casi todos
los reglamentos.

3.- No existen desplazamientos relativos entre el concreto y el acero. Significa que el
corrugado del acero proporciona adherencia suficiente para que et acero se deforme
al mismo tiempo que el concreto.

4.- Ei concreto no resiste esfuerzos de tension. A pesar de que €l concreto tiene una
resistencia minima a tension def orden def 10 al 15% de 1a resistencia a compresion,
se desprecia su resistencia al ser minima su aportacion.

5.- El elemento alcanza su resistencia a cierta deformacion unitaria del concreto. Se
justifica en el hecho de que a dicha deformacion, el concreto presenta su estado
limite de falla.

6.- La configuracion de esfuerzos en la seccion se considera que corresponde a un
comportamiento elastoplastico.
Una grafica de esfuerzo deformacion tipica de un ensaye cilindrico estandarizado de

concreto (15 cm de diametro y 30 am de altura) es similar a la que se muestra:

F Yy
f'C ............

s by e g Uy d € o

Q 0.001 0002 0,003

La curva real de esfuerzo deformacion muestra claramente el comportamiento
plastico del concreto. El punto maximo del esfuerzo resistente a compresion se denomina
como fc. En la mayoria de los concretos estructurales normalmente usados, cuya
resistencia a compresién oscila entre 200 a 400 kg/cm? tienen su resistencia maxima en fa
deformacién unitaria igual a 0.002, en cambio su deformacion de falia varia de 0.003 en
concretos muy resistentes a 0.004 en concretos mas débiles. Como no se tienen disponibies
siempre estos resultados, se considera por conveniencia que la deformacion unitaria
maxima es de 0.003.

No se cuenta con una buena aproximacién de la curva real, por lo que muchos
reglamentos aceptan como valido el sustituir dicha distribucién con un bloque de esfuerzos
equivalente.

En cuanto al acero, existen en el mercado aceros muy dictiles con fiuencias de 2500
kg/cm? o menores y los llamados de alta resistencia, con fluencias de 4200 y 6000 kg/cm?2.
Para casi todos los aceros, el modulo de elasticidad es el mismo cuyo valor aproximado es
de 2,000,000 kg/cm?2. Los diametros de varillas disponibles son los siguientes:
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Barra Didmetro Area
Num Pulg mm cm?
2 Va 6.4 0.31
2.5 5/16 7.9 0.49
3 3/8 9.5 0.71

4 1/2 12.7 1.27

5 5/8 15.9 1.98

5} ] 19 2.85

7 7/8 22.2 3.88

8 1 25.4 5.07

9 1-1/8 28.6 6.41
10 1-1/4 31.8 7.92
11 1-3/8 34.9 9.58
12 1-1/2 38.1 11.4

Tabla 4.1. Propiedades de las varillas comerciales en México

El varilla del #2 no es corrugada y no se usa para acero de refuerzo. De hecho,
comercialmente sélo se pueden encontrar varillas de refuerzo de los numeros 3,4,5,6,8,10 y
12.

Una vez definidos los datos basicos del concreto y del acero, en |a siguiente figura se
resumen de manera grafica {as hipotesis planteadas ejemplificando con una seccién
rectangular doblemente armada:

b e
—— Eput '_'_g..
PO e
h d —l

/

25y
Deformaciones  Eduerzos

En donde:

c= Profundidad del eje neutro.

a= Profundidad del bloque de esfuerzos del concreto.
Cc=Fuerza de compresién del concreto.

Cs= Fuerza del acero en compresion.

T=Fuerza de tension dei acero.

£CuU =Deformacion unitaria maxima del concreto,

t9y =Deformacion unitaria del acero de tension.

£8 =Deformacién unitaria del acero en compresidn,
d=Peralte efectivo.

En la configuracion de deformaciones se plantea una profundidad del eje neutro c y
la deformacién unitaria maxima del concreto ¢cu. Con estos dos valores se traza la
configuraciéon lineal mostrada. Dichas deformaciones estrictamente servirian para
determinar su valor correspondiente de esfuerzo, pero se sustituye este procedimiento por
un blogue de esfuerzos equivalente en el concreto y una configuracién elastoplastica para el
acero.
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Las dimensiones del blogue de esfuerzos quedan definidas por;
a=La profundidad del bloque
fc=El esfuerzo equivalente de {a resistencia a compresién del concreto
b=Base geométrica de 1a seccion.

Las NTCC establecen ei valor de la profundidad del bloque como a=0.8c. £l vator {'c
corresponde al esfuerzo de compresiéon uniforme que equivale a la transformacion de la
resistencia nominal al bloque de esfuerzos, el cual se eval(1a como:

.= 0851, i 1 <2509
cm

. fe . kg

rc=[1o 1250 }f Si fc>250?

(4.6)

En donde f, = 08 f'. . Esta reduccién del 20% en el valor de la resistencia nominal
obedece al control estadistico de los ensayes de los cilindros, los cuales muestran que la
resistencia en los colados reales pueda disminuir en ese porcentaje respecto de los
cilindros. Esto es obvie si se toma en cuenta que las condiciones de muestrec y curado de
los cilindros, son diferentes a los del colado.

El peralte efective d, ademds de representar la posicion del acero en tensién,
significa que ese es el peralte Gtil de la seccidn, porque el recubrimiento de concrete debajo
del acero de tension se agrieta y no formaria parte de la seccion.

El valor de dicho recubrimiento se determina basicamente:

+» Para proteger al acero de agentes corrosivos externos.

« Para confinar el acero en todo su perimetro y hacer efectiva la hipotesis de que ¢}

acero se desplaza al mismo tiempo que el concreto,
Procedimiento de calculo

Es necesario definir dos conceptos que relacionen algunas de las variables, dado que
es mas facil trabajar con proporciones gue con valores absolutos.

El porcentaje de acero para el caso de flexion se define como:

As , As
=— =— 4.7
P= g y ba 4.7}
Donde:
p=  Porcentaje de acero de tensién.
p’= Porcentaje de acero de compresion.

b= base de la seccion.

d= Peralte efectivo.

As= Area de acero en tension.
As’= Area de acero en compresion.

Ademas otro parametro de gran utilidad es el indice de refuerzo q, el cual se define
como:
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f

=p— 4.8
q e (4.8)

El programa dnicamente contempla el disefioc de secciones rectangulares por su
sencillez geométrica y de calcuio, pero pueden desarrollarse férmulas para otros tipos de
secciones. De este modo se muestra el procedimiento de disefio de una seccién rectangular
cuyes datos conocides son el momento Ultimo actuante, la geometria de Ja seccion, fa
resistencia del concreto y la fluencia del acero. Ei problema entonces consistird en
determinar ia cantidad de acero.

La cantidad de acero debe limitarse en un valor minimo y maximo previstos por las
NTCC como porcentajes de acero. Para determinar el acero en tension, se establece que el
refuerzo minimo deberd ser:
__\Jf"’bd

fy

Prmin = 07 (4.9)

Que es la condicidon minima para generar que el momento resistente sea por lo
menos 1.5 veces el momento de agrietamiento.

El acero maximo en tension se fija para construcciones normales y construcciones en
ZOonas sismicas, cuyos valores respectivamente son:

Pmax = Pbal Y Pmax = 0.750pa (4.10)

En donde p,4es la relacién balanceada.

Se dice que una seccidn alcanza su estado de falla balanceada en aquella
configuracion de deformacion donde se aicanza que simultaneamente la deformacion
maxima Gtil del concreto y la deformacion de fluencia en el acero en tensién. El valor de la
relacién balanceada se determina como:

. 08ecu
Pba = _C-+—E5 (4.11)
f, (,+ scu E)
En donde el término nuevo Ejes el mddulo de elasticidad dei acero. La relacién

balanceada impone un limite a la cantidad de acero para garantizar el comportamiento
ductil de la seccion, por lo tanto, todo refuerzo deberd ser menor al de la relacidn
balanceada para asegurar que la seccion sea subreforzada.

Una vez que se tienen definidos los valores minimos y maximos para el acero en
tension, el siguiente paso es ver si la seccién pasa como simplemente armada, es decir, con
refuerzo en tension Unicamente.

E! momento resistente para una seccidon simplemente armada se calcula con la
expresion:

Mg = ¢bd’f".q (1-05q ) (4.12)
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Donde ¢ es ei factor de resistencia, que para el caso de flexién es de 0.9. De la

expresion anterior se despeia el indice de refuerzo que es la Unica variabie que contiene el
valor del drea de acero, con lo que se tiene:

g=1- ]1——25‘:“, (4.13)
v ebdrs

Posteriormente se calcula el porcentaje de acero con la expresion:

f“
pzh

b

Si dicho valor es menor al porcentaje minimo, se debe dejar et valor minimo. En
caso de que exceda el valor maximo, la seccibn no pasa como simplemente armada,
entonces es necesario colocar acero en compresion,

(4.14)

El cdlculo det momento resistente para secciones doblemente armadas no es un
proceso sencillo. Este requiere determinar una profundidad del eje neutro de modo que las
fuerzas de compresién sean iguales a las de tensién para satisfacer el equilibrio.

En base a los parametros que intervienen en una seccion doblemente armada, se
tiene que las fuerzas originadas por el bloque de esfuerzos del concreto, la del acero en
compresion y el acero tensidn respectivamente son:

Cc=08cf:b Cs=esAdE T=esAsE (4.15)

Y el momento resistente de la seccién dobiemente armada se calcula como:

MR=¢[m@-o.«)w:;(%-a*]n[%- ” (4.16)

Donde r es el recubrimiento del acero en tension. Las deformiaciones unitarias para
los aceros en tensidn y compresidn respectivamente valen:

(@) v e

eS< €Y €S < gy
{(4.17)

Para ambos casos, como el material es elastoplastico, ninguna deformacion debera
ser mayor a la deformacion de fluencia En caso que alguna fuera mayor, dicha deformacion
se ignora y se sustituye la de fluencia. El probiema se complica dado que las deformaciones
unitarias del acero de tensién y compresién dependen del eje neutro, el cual se tiene que
suponer y la condicién a cumptir es que:

Ce+Cs=T (4.18)

Esto impide que se tenga un método directo y se tenga que recurrir a procesos
iterativos. Sin embargo, el autor desarrolld una expresion para cuantificar la profundidad
del eje neutro que satisface dicho equilibrio, por lo que se puede obtener directamente el
acero en compresion.
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La expresion desarrollada es aplicable siempre y cuando el acero de tension sea el
maximo permitido por lo que debe fluir, y que para el valor del momento (ltimo existe una
solucién congruente, dicha expresion para calcular el eje neutro es:

c=d +Jk

4,19
08 ( )
Donde
2 Mu

k=(d" 2+-_(Asf —d'-r -_] 4.20}
d") " b yb ) s (4.20)

Se tiene una solucion si :

k>0 ¥ c>d'

En dado caso de que se pudo encontrar una sclucion, el area de acero en compresion
se obtiene directamente con la expresién:

no_ STy ~08 D)
&s &

Se puede juzgar si el valor del acero en compresion es adecuado. El acero en
compresion debe ser menor al acero de tension, si es el caso, la cuantificacion es correcta y
el momento resistente es el igual al momento uitimo. Si no se encuentra una solucién para
el acero de compresidn o el valor encontrado es superior 8 una fracciéon del acero en
tension, se dice entonces que ta seccion no pasa como dobiemente armada. Este uitimo
caso refieja que las dimensiones de la seccién o la resistencia de los materiales son
insuficientes para tener |a resistencia solicitada sin violar los requisitos de ductilidad, en
este caso hay que redefinir una nueva seccidon, o aumentar 13 resistencia de los materiales.

(4.21)

La cuantificacion de acero en compresion en miembros a flexion se utiliza por
comodidad constructiva para poner estribos y para regular deflexiones y no tanto para
aumentar la resistencia a flexion. Después de numerosos calculos se deduce que la
contribucién es muy reducida.

4.7 Diseino de elementos sujetos a flexocompresion.

Las columnas son los elementos de los edificios que estdn sujetos a carga axial y
flexion, que es Io mismo decir flexocompresién. El problema del disefio a flexocompresion
es una extension del caso de flexion que sin duda, origina complicaciones adicionales. Se
explica primero la revisién de una columna sujeta a flexocompresién antes de proceder al
diseiio.

En ei caso de flexion en secciones doblemente armadas, se determindé una
profundidad del eje neutro de modo que las fuerzas de compresion fueran iquales a las de
tensién. Para el caso de la flexocompresién axial, esto es, que actda una carga con un solo
momento flexionante, se tiene gque encontrar una profundidad del eje neutro tal que las
fuerzas de compresion menos las de tension sean iguales a la carga axial nominal actuante,
y ademds, que ia suma de los momentos provocados por el concreto, el acero en
compresion y tensién, sean iguaies al momento actuante nominal.

Si se considera el caso mas sencillo de flexocompresion axial, el cual posee acero en
solo dos caras, se pueden utilizar las mismas formulas para flexién para secciones
doblemente armadas. Para este caso se desarroila el procedimiento de disefio.
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El momento fiexionante puede sustituirse con el concepto de que ia carga axial no
actia en el centroide de la seccifn, sino a una excentricidad de disefio calculada como:

e= (4.22)

En la figura se muestra como se considera este concepto y ia posicion del refuerzo
distribuido uniformemente en las dos caras.
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Los conceptos de porcentaje de acero e indice de refuerzo para el caso de columnas
cambian, ya que la carga axial puede estar en ambos lados del centroide, no se tiene
especificado que el peralte efectivo determine el desprendimiento deil recubrimiento. La
tnica correccidn que es necesaria, ocurre en la férmula de porcentaje de acero, en vez del
peraite efective se sustituye el peraite real de ia columna, por lo que dicha férmula para
columnas se redefine como;

As

"= b

(4.23)

En donde As es el acero total de la columna, ignorando si se encuentra en tension o
compresion.

Si se calcularan todos las sumas de fuerzas y los momentos generados para todas
las posibles posiciones del eje neutro, desde casi cero, que significa que la cotumna trabaja
unicamente a carga axial, hasta valores supericres al peralte real de la viga, ¥
posteriormente se graficaran en las ordenadas los momentos y en las abscisas las fuerzas,
ia curva resuitante se ie conoce como diagrama de interaccion.

Los diagramas de interaccion adimensionales son utiles para el disefio por graficas
de columnas. Para construir un diagrama de interaccion adimensional es necesario dividir
los valores de las coordenadas como se indica:

P“, R= Jz"— (4.24)
bhf'c bh<f'c

Un diagrama adimensional tipico se construye para una relacion peraite efectivo
entre peralte total y para un tipo de colocacidn de refuerzo. Para el caso de refuerzo en dos
caras un diagrama adimensional es similar al que se muesira:
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£l diagrama de interaccion mostrado corresponde para la relacién d/h=0.9 y un
indice de refuerzo q=2. Se observa que el punto mas alejado en las ordenadas corresponde
al punto de falla balanceada, donde el momento resistente e€s maximo, con esto se
advierte que momento resistente de la seccidn calculado en el caso de flexién corresponde
a la raiz del diagrama que no es el momento nominal maximo. Para valores positivos de K
se tienen la columna trabaja a fiexocompresién y en valores negativos en flexotension.

Para el problema del disefio se tienen como datos la geometria de la seccion, la
excentricidad y ja carga axial ultima, entonces es necesario conocer la cantidad de acero
que sera repartido en las caras.

Ltas NTCC definen para este caso como porcentaje minimo el 1% y como maximo el
6%. Ademas el factor de resistencia se establece en 0.7 para flexocompresion y 0.8 para
flexotension. Ademas pide como requisito que la excentricidad minima de disefio sea
Q.05h a 2 cm.

Para el disefio a flexocompresion es necesario definir una funcion en términos del eje
neutro para un porcentaje dado de acero:

¢[Cc(2—0.4c)+63(;—d')“{241]*

fle)= Cc+Cs—T

(4.25)

Para dicha funcién se encuentra su raiz mediante el método de Newton-Raphson, con
10 que se tiene resuelto el eje neutro para la excentricidad dada. Con la profundidad del eje
neutro encontrada, se calcula la suma de fuerzas de compresion, si esta Gitima es mayor o
igual que |a carga axial de diseiio, el valor supuesto del refuerzo es adecuado. Si Ia suma
de compresiones es menor entonces es necesario incrementar el refuerzo, en caso contrario
disminuirte. Inicialmente se resuelve esta ecuacion para los vaiores maximos y minimos de
refuerzo para conocer si la carga de disefio esta en el iimite posible de resistencia de {a
seccién. Si con un refuerzo de 6% la seccién no alcanza la resistencia suficiente, la seccién
no pasa. En caso de que la resistencia se encuentre dentro de los rangos permitidos, es
preferible que las correcciones se hagan mediante interpolaciones sucesivas hasta encontrar
1a solucién final.
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Para el caso de flexion biaxiai se generan complicaciones alin mayores, se tienen dos
excentricidades en vez de una. Esto significa que ademas de que la suma de fuerzas de
compresién sean mayor a la carga de disefio, los momentos se analizan por flexién
asimétrica, lo cual implica que ademas de variar la profundidad del eje neutro, se debe
encontrar una inclinacion tal que las componentes de los momentos resistentes sean

iguaies a los de diseiio. Si en ia revisién este es un probiema compiejo, para ei disefio 0 es
ann mas,

Una forma de librar esta complejidad es usando una aproximacion propuesta por
Bressler, que establece que la trayectoria de tos diagramas de interaccién biaxiales pueden
ser descritos mediante funciones inversas. La férmula de Bressler es la que muestra:

1
P

T
R

1 1
L 4.2
+5 5 (4.26)

=
=
(=

-

Donde las fuerzas axiales involucradas son:
F,=Fuerza resistente nominat global con excentricidades en x y en y

P, =Fuerza resistente a una excentricidad en x.
Py = Fuerza resistente a una excentricidad en y.

P, =Fuerza resistente a carga axial pura.

La gran ventaja consiste en un problema compiejo de flexocompresion biaxial se
reduce a dos mas simples de flexocompresién  axial. Entonces para el disefioc en
flexocompresion biaxial se requerira disefiar el acero para las cuatro caras de la columna,
tomando dos a la vez. Es vélido hacer la suposicion que el acero en una direccién no
participa en {a resistencia para la otra direccién.

4.6 Conclusiones.

Solo se consideran en la revision de deformaciones ias deflexiones horizontales y
verticales de los miembros, ambas consideradas en los reglamentos de Puebia y el D.F, En
cuanto a los giros permisibles, que son las deformaciones permisibles por determinar, se
debe recurrir a estudios especificos. Un caso claro de cuando revisar los giros permisibles es
cuando se presenta una articulacion plastica, fendmeno que ocurre en el concreto reforzado
por su naturaleza piadstica. Dicha articulacion se genera porque la configuracion de
deformacién en un punto critico donde exista una carga concentrada, sobrepasa facitmente
el limite de fluencia y practicamente el miembro se desliga de la estructura, que en forma
literal, “se parte” el miembro en dicho punto. En la figura se muestra un casoc en que
generan articulaciones plasticas en las uniones de columnas sumamente rigidas con trabes
de unién de dimensiones reducidas.
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La distorsion angular es una buena medida para la revision de un estado limite de
servicio ante deformaciones laterales, sobre todo que ante Iz accidn de un sismo, grandes
desplazamientos en {as oscilaciones en niveles altos provocan panico a sus ocupantes, Por
otra parte las deflexiones deben calcularse a largo plazo, dado que existe escurrimiento
plastico dei concreto.

Se menciona claramente que el andlisis de segundo orden no contempla |a falta de
verticalidad por errores constructives de ta estructura. El efecto de un analisis de segundo
orden es notorio cuando los desplazamientos exceden los limites dispuestos por los
regiamentos y cuando se trata de estructuras con cierta irreguiaridad y en marcos de gran
aitura,

Después de numerosos disefios de secciones sometidas a flexién, la aportacion del
acero de compresién a la resistencia total de 1a seccién es muy reducida, incluso se puede
ignorar del disefio el acero de compresion y calcular la resistencia de fa seccién como
simplemente armada con un resultado un poco conservador. Con esta observacion, si el
momento resistente de la seccion simplemente armada con ei acero maximo permitido es
notoriamente inferior al momento uitimo, se puede dar por hecho que ia seccion es
insuficiente.

Para el caso de miembros a flexocompresion inevitablemente se recurrieron a
simplificaciones, ya que si el proceso de revision es compiicado, el disefio agrega una
incognita mas. La férmula de Bressler propuesta como alternativa es valida para valores de
B, mayores que 0.1F,. Los ensayes disponibles de flexocornpresién verifican Ja bondad de

la formuia de Bressler con un error probable maximo det 20%.
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Capitulo V.
Conclusiones vy Recomendaciones.

A lo largo del presente trabajoc se desarrollaron muchos aspectos de suma
importancia al utilizar los métodos de andlisis y disefio para edificios tridimensionales. Estos
métodos son sin duda alguna de gran utifidad, unos mds directos que otros, pero todos ellos
desarroliados con el fin de proporcionar las herramientas minimas suficientes para analizar
y disefiar un edificio de concreto reforzado.

Lo que mas preocupa a un proyectista es la confiabilidad de los resultados que
cualguier método o programa proporcione. Dicha confiabilidad dependera de la validez del
metodo utilizado v de la capacidad misma del metodo plasmado en un programa. Si durante
el desarrollo de los métodos se contaran las palabras “simplificacién”, tal vez seria una
cantidad nada despreciabie. La pregunta obligada entonces seria: éQue tan cercanos seran
tos resuitados respecto a ta realidad?, solamente se puede responder que es muy variabie.

No hay que perder de vista que ef disefio estructural es tan solo una parte en el
complejo proceso de fa construccion de un edificio donde el estructurista tiene que
interactuar activamente con ej disefiador arquitecténice y los constructores para lograr que
los criterios que ei estructurista utilizé para calcular la respuesta del edificio se hagan
conforme a {as especificacicnes.

Incluse el mismo usuario puede participar en el mal comportamiento de un edificio
con inminente riesgo. Son muchos Jos casos que se presentan en que el simple hecho de
ver una edificacidn aparentemente resistente sugiere a 10s usuarios darle {0s usos gque mas
le convengan sin meditar que el disefio de dicha edificacion se realizé para un solo uso. Asi
pues se pueden encontrar bodegas improvisadas en edificios destinados a oficinas. Aunque
el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal en su articulo 201 responsabiliza al
propietario o poseedor del inmueble del riesgo generado por cargas adicionales debidas al
cambio de wuso. Esta medida aungue libera al estructurista de resposabilidad, el
estructurista estd en obligacién moral de proporcionar tos valores maximos de carga.

Aunque varios de los recomendaciones se han marcado expresamente en las
conclusiones de cada capitulo, vale la pena sin embargo, retomar alguncs conceptos muy
importantes. Primero se comentaran las conclusiones sobre el método de rigidez. El método
se basa en el comportamiento mas simple de los cuerpos deformables, es decir, sclo
considera el analisis lineal. Dicho método se considera como “exacto” porque pese a sus
simplficaciones e hipétesis proporciona un resuitado directo. Para modetar un edificio
tridimensional no hay mejor opcion de recurrir a3 un método directo como es e método de
rigidez tridimensional. La ventaja de recurrir a un método directo es que precisamente se
tienen los valores deseados, aunque hay que buscar detenidamente entre un cimulo de
informacion,

Los topicos adicionales del método de rigidez que no se cubren en el presente
trabajo por razones de tiempo son:

« Barras con seccion variable.
» Desplazamientos de 10s apoyos.
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Articufaciones en ias barras.

Apoyos elasticos.

Conexion elasticas en los nodos de las barras.
Peformaciones previas.

Discontinuidades en ias barras.

Degradacion de ia rigidez por ciclos de carga.
Interaccion entre fuerza axial y flexién.

4y 2 & & & ¥ @

De los cuales algunos de elios son de uso cotidiano en el proceso de analisis.

El método de rigideces puede adaptarse facilmente para generar los estados de
carga sismica y realizar las combinaciones correspondientes. Asimismo mediante
numerosas operaciones con vectores se puede incorporar el analisis de sequndo orden o P-
Delta.

En cuanto al uso del método de rigidez hay que tener siempre en mente que .
1.- El método considera solo el comportamiento lineal de 1os materiales.
2.- Solo es aplicable a estructuras reticulares,

Ahora continuando con el andlisis sismico es en este punto donde se tienen muchas
incertidumbres las cuales hay que manejarlas con cautela. Un punto muy delicado es el
correspondiente al amortiguamiento. Los espectros de diseiio que proporciona el
Reglamento del Distrito Federal no especifica de manera clara que el porcentaje de
amortiguamtiento corresponde al 5%. En dado caso que el amortiguamiento de la estructura
fuese menor, entonces los datos del espectro no servirian, pues se amplifican de manera
drastica la respuesta. Una manera intuitiva de conocer a priori el amortiguamiento de la
estructura, es revisando que condiciones cumplen con el factor de comportamiento sismico
mas alto. Aungue esto no signifigue una garantia de comportamiento.

Los criterios basicos a seguir en la evaluacién de la respuesta sismica son .

+« Conseguir la mayor reqularidad posible. Es notorio que los cambios bruscos de
rigideces o de masas aumentan sustancialmente 1a respuesta sismica. El hecho de
reducir en un 20% el factor de comportamiento sismico, no asegura que los
resultados proporcionados por el analisis sean los correctos. Esta es casi una regia
de oro para lograr el comportamiento dictil mas adecuado.

« Asegurarse qgue las condiciones del suelo locai correspondan en io mas cercang a
ias condiciones dispuestas en los espectros.

+ Hacer que todos fos elementos resistentes participen en la disipacion de energia
det sismo, hay que evitar a toda costa elementos o conjunte de elementos gue
sean punto de atraccidn del sismo,

+ El efecto sismico es mayor en el punto mas débil.

» El criterio al diseiiar bajo 1a accién del sismo consistira en que la estructura sea
rigida, pero que tenga un modo de falta fragil.

En la revision de los estados fimite de servicio solo se considera los desplazamientos
horiontales y verticales, cuando en realidad existen aigunos problemas con rotaciones en
exceso que provocan articulaciones plasticas principalmente. Para el andlisis de sequndo
orden se deben vertificar que el nlimero de iteraciones no sea elevado, pues esto significa
que [a estructura tiene indicios de inestabilidad. Otro parametro que puede servir para
juzgar la inestabilidad de ia estructura, es que la correccion de las fuerzas ficticias no sean
significativamente mayores a las originales.

En {a parte del disefio es donde los programas no juegan un papel determinante,
pues se pueden desarrollar los disefios manualmente con procedimientos mas sencillos sin
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gran error en la aproximacion, pero un programa puede simplificar bastante la tabor de
calculo, sobretodo cuando existen muchas secciones.

Sélo se debe recordar que ia contribucion del acerp en compresion a la resistencia
total de un miembro sometido a flexiéon es muy escueta. Incluso se puede ignorar en su
disefio, obteniéndose valores un poco mas del lado de la seguridad.

El problema de disefio de elementos a flexocompresiéon es muy notoria, en estos
¢asos si se requiere de {a ayuda de un programa. Como una parte del proyecto es la
determinacion del refuerzo para un gran nimero de secciones, s también deseable recurrir
a hipétesis simplificadoras, no por justificar que se desperdicia el potenciat de un programa
sino gue aun en una computadora el disefo de miembros a flexocompresion por ia
compatibilidad de deformaciones es iento.

Un punto clave que algunas veces se puede llegar a cometer es que se debe evitar
mezclar ios criterios de distintos reglamentos, aunquée supuestamente unos aspectos
parezcan mas desfavorables que otros, el mismo reglamento compensa Sus propias
deficiencias, en otras palabras, lo gque sobra en un iado, lo quitan en otro.

Para finalizar se toman algunos aspectos sobre los programas de ayuda en el analisis
y disefo. Un programa debe ser lo suficienternente flexible que fe permita al usuario
conocer qué es lo que estda pasando en su interior, es muy arriesgado confiar en los
‘resultados de un programa cuando estos, por }Ja enorme automatizacién en ios algoritmos
aparecen casi por arte de magia. Si el usuario no conoce ias limitaciones y aicances que
intrinsecamente genera el pregrama, el proyectista no podra juzgar si los resuftados son ios
esperados. Un programa muy automatizado deja muchas dudas en cuanto si utiizé un
método aproximado o uno directo.

Para finiquitar la parte escrita de este trabajo, se deja una conclusion final a manera
de reflexién, cualquier método o programa de computadora no puede ni podréd aun teniendo
los algoritmos y meétodos mas actualizados, suplir el buen juicio y criterio que en
condiciones anormales el ingeniero civil es capaz de discernir,
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Apéndice A.  Tabla de reacciones en los empotramientos
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Apéndice B. Propiedades de secciones transversales.
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