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1. INTRODUCCION

Es comun en la practica de la ingenieria el usar la madera como material para
las cubiertas ya sea por una cuestion de costos, apariencia o estructural como seria
el tratar de disminuir las masas inerciales de la construccion. Por estas razones
muchas veces se reemplaza la losa de techo por una estructura de madera y
generalmente sobre ésta se colocan tejas ceramicas haciendo la construcciéon mas
vistosa y a su vez para eliminar el agua de lluvia.

Como es bien sabido, las losas en una construccion actian como diafragmas
rigidos en su plano debido a las pequefas deformaciones que experimentan. Esta
rigidez sirve para distribuir la accion sismica, que es producida por las masas de la
estructura, en los elementos resistentes de la planta y éstos transmitirlos al terreno
de fundacién. En el caso de estructuras en las cuales los diafragmas son flexibles y
por lo tanto deformables esta transferencia de fuerzas no se realiza mediante la losa
o cubierta funcionando en forma rigida en su plano ya que esta se deformaria. Al no
producirse esto, las acciones que deben soportar ahora los elementos estructurales
no son funcion de las rigideces de los mismos. En estas construcciones las
acciones originadas se distribuyen a los elementos o planos resistentes mediante
areas de influencia y éstos elementos a su vez deben transmitir las fuerzas que
reciben al terreno de fundacion. El como se determinan éstas areas se vera mas
adelante.

Para un buen funcionamiento hay que crear un sistema espacial de planos
resistentes en ambas direcciones y transmitir mediante esfuerzos de flexién y/o
axiales las fuerzas originadas en cualquier parte de la construccién a éstos
elementos o bien podemos hacer que cada elemento soporte una “carga asociada”
por si mismo y lo transmita al suelo. El problema fundamental de esto es que
ademas de soportar una cierta carga, el elemento debe asegurar su estabilidad y la
estabilidad de los demas componentes que se “apoyan” en él, traduciendo esto en
grandes esfuerzos con el inconveniente que trae el transferirlos al suelo debido a los
tamafos de las fundaciones. Si bien la primera opcién podria verse como la mas
acertada hay veces en que no se puede crear dicho sistema o que resultaria en una
estructura muy grande en comparacion con el tamafio total de la construccién y por
lo tanto seria también antiecondémica.

En la figura 1 podemos ver las diferencias entre un diafragma rigido (1a) el
cudl de desplaza y gira rigidamente y uno flexible el que se deforma ante la accion
de las cargas. Podemos considerar que un diafragma es flexible cuando al aplicar
una carga en el centro de masas, la deformacién del diafragma en su plano es
mayor a la deformacion de los elementos. En forma practica podemos considerar
gue las cubiertas de madera, especialmente las inclinadas constituyen un diafragma
flexible debido a la gran diferencia de rigidez de ésta con la de los elementos
verticales.
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Figura 1: Diferencias entre diafragmas rigidos (a) y flexibles (b)

La transferencia de las acciones al suelo se realiza de distinta formas, ya sea
mediante los cimientos o zapatas corridas para los muros de mamposteria, bases
aisladas o combinadas para las columnas, macizos de fundacién o bien si no se
quiere realizar un macizo, colocar armaduras en forma de “canasto” en el cimiento
debajo de la columna considerando un “area efectiva” y asi no modificar el sistema
de fundacion.

A modo de comentario, si suponemos una planta rectangular con 3 elementos
de iguales dimensiones y materiales ubicados uno en cada extremo y el tercero en el
centro de la planta, en el caso de diafragma rigido, y obviando efectos de torsion, el
elemento central recibe 1/3 del corte total, al igual que los laterales, debido a que las
rigideces de los 3 elementos son iguales. Sin embargo, si el diafragma es flexible, el
elemento central recibira %2 del corte total y los laterales ¥ cada uno, debido a que el
area de influencia del elemento central es el doble del area de influencia de los
elementos laterales.

Para aclarar un poco los procedimientos a seguir para verificar una estructura
de estas caracteristicas se plantearan unos ejemplos ilustrativos.

2. MODELOS DE CALCULO

2.1 Modelos para los distintos elementos resistentes

Como se dijo antes, se deben transmitir los esfuerzos de unos elementos a
otros, los resistentes, y éstos deben transmitirlos al suelo. La transmisién de las
fuerzas se puede realizar mediante esfuerzos axiales, como es el caso de vigas de
madera u hormigdén o mediante esfuerzos de flexién, tal es el caso de vigas que se
flexionan fuera de su plano apoyando en elementos perpendiculares o columnas que
se flexionan para poder transmitir las cargas directamente a la fundacién. Para ver
estas transferencias hay que plantear un modelo estructural coherente para no caer
en resultados irreales. Veamos algunas formas de modelacién simplificada de
diversos elementos.



2.2 Muros de mamposteria encadenada

Los muros de mamposteria encadenada se pueden plantear como
empotrados en la base y libres en la cabeza o sea, como una ménsula empotrada o
bien calcular la rigidez rotacional de la base y plantear un sistema con vinculos
elasticos en la base.
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Figura 2: Muro aislado

La figura 2(a) muestra un muro de mamposteria con sus acciones y la figura
2(b) muestra el modelo de célculo con las acciones. El célculo de las solicitaciones
no se presentara detalladamente en este trabajo ya que se supone que es un tema
sabido con anterioridad. A modo de mencion se puede decir que en este caso el
momento flector en la base del muro se puede evaluar como

M =Qh 1)

Siendo “Q” el corte del muro y “h” la altura del mismo.

2.3 Encadenados y elementos aislados: verticales

Ciertas veces los encadenados de los muros se deben verificar para acciones
perpendiculares al plano del muro al cual pertenecen y en ciertos casos se apoyan
en otros elementos como podria ser una viga 0 un muro perpendicular y en ciertos
casos, como es el de columnas vinculadas en una sola direccion no,
considerandolos entonces empotrados en la base (Figuras 3a, 3b, 3c).
Generalmente estos elementos se consideran libres en la cabeza y con un vinculo
qgue restringe los desplazamientos o un empotramiento en la base segun el caso
analizado (Figuras 3a, 3b, 3c). Otras veces se debe considerar un elemento
continuo apoyado en la base y con un vinculo simple a una cierta altura, esto es
comun en estructuras que poseen un diafragma rigido en un nivel y un diafragma
flexible en el superior, correspondiendo el vinculo con la losa de entrepiso (Figuras
day 4b)
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Figura 3: modelos de analisis de columnas
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Figura 4: Apoyos de columnas

Al tomar los elementos libres en la cabeza y empotrados en la base los
momentos flectores maximos se producen en el empotramiento con lo cuél se hace
necesario el colocar algun tipo de fundacion para resistir este vuelco, ya sea una
base o un macizo el cual se vale de las presiones horizontales para resistir las
acciones exteriores. Debido a esto muchas veces conviene juntar dos 0 mas
elementos verticales y formar un pértico capaz de resistir momentos el cual se puede
considerar apoyado en el terreno (Figura 5).
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Figura 5: Portico simple

Si se quiere hacer un analisis mas preciso, para no tener a una columna libre
en la cabeza y empotrada en la base se puede calcular la rigidez a flexién de la viga
de techo o encadenado superior y colocar un vinculo elastico en la cabeza de la
columna, disminuyendo asi los esfuerzos en la base y en el elemento (Figura 6). Si
bien este es un modelo mas real en muchos casos no tiene sentido el hacer un
modelo tan detallado y conviene buscar otra solucion mas sencilla y econémica si es

posible.

I

Figura 6: Columna con apoyo elastico

2.4 Encadenados y elementos aislados: horizontales

En ciertos casos se pueden considerar a los encadenados verticales o
columnas apoyados en la viga de techo o dintel y hacer que ésta mediante esfuerzos
de flexion transmita la carga asociada a los elementos resistentes perpendiculares.
Debido a esto se debe verificar para la reaccion del encadenado o columna en el
sentido transversal y se la puede considerar como simplemente apoyada en los
elementos resistentes a los que transmite la carga (Figura 7a y 7b), verificando
siempre que los elementos que reciben la accion (o reaccion) del elemento
verificado puedan resistirla y /o distribuirla a otro elemento.
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Figura 7: Viga en flexion transversal

Cuando la luz libre de la viga es muy grande las dimensiones corrientes de un
encadenado no bastan y es necesario ensanchar la base de la viga y hacer que
sobresalga del muro, asi se logra aumentar la rigidez y a su vez colocar la armadura
necesaria de una manera mas simple y menor, al aumentar el brazo interno.

Es recomendable crear un sistema capaz de resistir acciones en cualquier
direccién y tratar de que no gueden elementos “aislados”. Conviene que haya
siempre un elemento resistente en el plano en estudio y un sistema para poder
transmitirle a ese elemento todas las cargas producidas por las masas asociadas al
plano considerado.

Para lograr esta transferencia de esfuerzos nos podemos valer de los
encadenados, vigas de madera, etc. Hay veces que se debe colocar un reticulado
por razones arquitectdénicas y debido a que esos elementos cuando son bien
disefiados resisten bien las fuerzas axiales podemos usarlos para transferir esas
fuerzas a otros elementos. Hay que analizar cada caso en particular y utilizar la
menor cantidad de elementos aislados para que resistan por si solos.

Cada plano resiste su “area de influencia”, por tal motivo mientras mas planos
resistentes paralelos tengamos las areas de influencia se hacen menores y resultan
menores los esfuerzos. En caso de tener un area muy grande seria conveniente
también colocar un elemento capaz de resistir las cargas asociadas o en su defecto
una serie de elementos con capacidad para poder distribuir las fuerzas generadas a
otros elementos mas alejados.

Planteando un modelo aun mas refinado se puede considerar un emparrillado
y de esta forma disminuir los esfuerzos en los elementos al no asignarle a uno solo
toda la carga. La figura 8 muestra un modelo de este tipo.
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Figura 8: modelo de calculo considerando vigas y columnas

Los vinculos de la viga vienen proporcionados por los muros o elementos
capaces de resistir a traccibn — compresion y transmitir las reacciones a otros
elementos resistentes en ese plano.

Cada modelo depende de cada caso en particular y queda a criterio del
proyectista el elegir los elementos resistentes y la forma de transmitir los esfuerzos.

Siempre hay que mantener en claro que las fuerzas deben a los elementos
resistentes a los cuales se les debe asegurar que los resistan como también
asegurarles estabilidad individual.

Se podria en principio plantear un modelo completo en un programa de
elementos finitos como SAP2000 para ver mejor las transferencias de esfuerzos
pero seguramente los valores obtenidos directamente sin usar el criterio personal
proporcionaran resultados finales antieconémicos o el gran numero de valores
obtenidos harian que se perdiera de vista el significado fisico del problema.

Siempre es mejor ver el modelo, entenderlo, estudiarlo, ver como es la
transferencia de esfuerzos y plantear un modelo simple aunque no sea 100% real y
no hacer un modelo sofisticado de elementos finitos en donde se pierde el sentido
comun ya que uno toma los valores que entrega el programa y los usa porque es un
programa confiable, pero... el modelo introducido fue correcto o confiable?.

Si al diseflar una estructura se tienen dudas se puede, y siempre es
conveniente, plantear una maqueta aunque mas no sea de cartébn para ver el
funcionamiento espacial y si aun asi contindan las dudas recién ahi comenzar a usar
los programas cuidandose siempre en la entrada de datos que es lo mas peligroso.



3. APLICACION DE CARGAS

3.1 Formas de aplicaciéon de las cargas.

Las cargas que se aplican sobre los elementos antes vistos son producto de
las masas que entran en juego, ya sean muros, pesos propios, cubiertas, etc. Las
fuerzas verticales en general provienen de la cubierta y provocan una accion
horizontal que es igual a la carga por el coeficiente sismico (esto se vera mas
detallado mas adelante). A su vez, los pesos o0 masas a lo largo de la longitud del
elemento se pueden considerar distribuidas y la forma de distribucion queda a
criterio del proyectista.

Simplificadamente, y tomando por ejemplo un encadenado vertical, se toma
una carga distribuida uniforme (Figura 9a) con resultante a una altura de h/2 y con
ella se calculan las méximas solicitaciones. Este modelo no es muy real ya que la
masa que esta sobre la fundacion no produce momento de vuelco, asi, entonces se
puede tomar una variacién triangular de la carga y colocar la resultante a 2h/3
(Figura 9b) o bien tomar otros tipos de distribucion de la carga (Figura 9 c).

Para el caso de analizar las vigas, aparece una carga distribuida la cuél es
producto de la masa asociada a la cubierta y una carga concentrada la que es
debida a la “reaccion” horizontal del muro, columna o masa asociada al elemento
(Figura 9d).
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Figura 9: Formas de aplicacion de cargas

Debido a que hay que transferir las cargas desde unos elementos a otros,
esto se puede hacer mediante los encadenados o elementos de madera como las
vigas, los cuales hay que verificar para resistir la traccion o compresion transmitida.

Si tomamos un elemento aislado por ejemplo, las cargas que tendriamos
actuando sobre él serian (ver figura 10).

10



Fcub
 Fs z

- Reltetete te'te
b)

Figura 10: modelo de columna a) y de muro b)

En la figura 10 se observan las cargas que pueden aparecer en una columna
y en un muro y su forma de aplicacion.

En este caso la carga “N” proviene de la cubierta, “Fs” es el producto de “N”
por un coeficiente sismicoy “q” es el producto de la carga que produce el muro de
mamposteria por el coeficiente sismico. Con estas fuerzas se calculan las
solicitaciones internas en el elemento (Momento flector, esfuerzo de corte, esfuerzo
normal) y se disefia la armadura del mismo. A su vez hay que disefiar una

fundacién capaz de resistir esos esfuerzos y asegurar la estabilidad del elemento.

En el caso de la columna (figura 10a), no siempre éste modelo es la mejor
solucién a utilizar debido el valor del momento que se produce en la base y el
pequefio esfuerzo normal actuante lo que genera en la fundacién una excentricidad
de carga elevada y que conduce a una base o zapata enorme. Se tendria que tratar
de resistir los esfuerzos con otros elementos y usar este Gltimo modelo si no queda
mas remedio.

4. CALCULO DE LAS FUERZAS ASOCIADAS AL ELEMENTO

4.1 INPRES-CIRSOC 103 - PARTE 1 - ANO 2013

Para la verificacion sismica de los distintos elementos resistentes debemos
definir un coeficiente que multiplicara a la masa total para dar como resultado la
fuerza inercial con que se debe verificar la estructura.

La verificacion en el plano del muro se realiza considerando un coeficiente
sismico calculado considerando el periodo de la estructura, siendo el valor calculado
independiente si la construccion posee diafragma rigido o flexible. La diferencia que
marca el reglamento se produce al momento de distribuir las fuerzas, siendo en el

11



caso del diafragma rigido a partir de las rigideces de los elementos y en el caso del
diafragma flexible a partir de las areas tributarias para cada elemento.

Respecto a la verificacion fuera del plano, se puede calcular el coeficiente
sismico como la ordenada espectral maxima dividida el coeficiente de reduccion o
comportamiento R que corresponda, por ejemplo R=2.5 para columnas fuera del
plano.

Care (1)

Donde:

Ca: Factor obtenido del tipo espectral (0.4 para zona sismica V)

ap. Coeficiente que depende de la parte, para muros de mamposteria fuera del
plano valo ap=1.0

Ip: Coeficiente de importancia (=1.0)

Rp: Coeficiente de reduccion de fuerzas para la parte. Para muros de
mamposteria interiores =2.0, para muros de mamposteria interiores =1.5

fnk: factor de magnificacion en altura, que depende de z= altura a la que se
encuentra la parte o componente a verificar medida desde el nivel de referencia y
H=altura total de la construccion desde el nivel de referencia.

En el caso de la verificacion de una planta alta con diafragma flexible, el
coeficiente sismico se encuentra calculando el coeficiente sismico de la planta,
obtenido como la fuerza sismica del piso (luego de haber distribuido el corte
basal en altura) y el peso del nivel correspondiente.

5. ORIGEN DE LAS FUERZAS

Suponiendo que se analizar4 un muro de mamposteria en su plano las fuerzas
intervinientes serian las siguientes:

-Peso propio del muro

-Peso de la cubierta
-Peso de muros perpendiculares.
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Para aclarar esto se muestra la figura 11

/I\/Iuro a analizar

YIS

Figura 11: Area de influencia para muro

Si tomamos

Qm=peso del muro considerado (ymLmhmt)
Qt=peso del area de influencia de la cubierta (LxLyqts)
Qmp=peso de los muros perpendiculares (ymLyhmt)

ym: peso especifico de la mamposteria.

Lm: longitud del muro de mamposteria.

hm: altura del muro.

t: espesor del muro.

Lx, Ly: longitudes del &rea de influencia sobre el muro.
gis: carga de la cubierta por metro cuadrado.

(2)
(3)
(4)

Las longitudes "Ly” por ejemplo se toman por mitades, es decir “Ly” en este caso es
la longitud que sale de sumar la mitad de la distancia entre el muro superior y el
muro en estudio y la mitad de la distancia entre el muro en estudio y el muro inferior.

N=Q,+Q, +Q,,
La fuerza sismica a la altura “h” se obtiene como:

F.=c N

s P
El momento de vuelco en la base se toma como:
M, =Fnh
Para verificar el muro se debe considerar:

T >F

u S

Siendo “Tu” el corte maximo soportado por la mamposteria y se evalua como:

13
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T, =7tk +0.3N <27, tL_ 9)

Con
To: tension de corte de los mampuesto segun 7.2.3.8 del CCSR.

Haciendo:

T M
=L (10)

(0]

obtenemos la fuerza de traccibn — compresion para evaluar la armadura de
encadenados la que es igual a:

A = T (11)

y

—h

siendo fy la tension de fluencia del acero y Asc la armadura de la columna de
encadenado.

La armadura de la viga de encadenado es simplemente el corte en el muro dividido
por la tension de fluencia del acero.

A, = (12)

<t ‘w'l'l

Finalmente con el Momento de vuelco “M\” y la fuerza normal “N” sobre el muro
podemos verificar la fundacion, es este caso los cimientos, considerando la
colaboracion de los muros perpendiculares en una longitud no mayor a la altura del
muro o la mitad de longitud entre el plano analizado y el siguiente y en el extremo del
muro podemos tomar que el cimiento se extiende con una longitud igual a su
profundidad.

Ahora, si tomamos un encadenado vertical, las fuerzas intervinientes serian:
-Peso de la cubierta (area de influencia)
-Peso del muro al que pertenece (area de influencia).
(Ver Figura 12)
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Figura 12: Area de influencia para columna

N = qtsLxLy (13)
q = 7mtlC, (14)
F =Nc, (15)

g: carga distribuida sobre la columna (Figura 13)

“Lx” es la suma de la mitad de la distancia entre el muro izquierdo y la columna en
estudio mas la mitad de la distancia entre la columna en estudio y el muro derecho.
A su vez, la longitud “Ly” es la mitad de la distancia entre el muro inferior y el muro
superior.

Fs

Figura 13: Modelo de columna

En el caso anterior se puede reemplazar la verificacion del encadenado

vertical y en lugar de eso verificar el encadenado horizontal entre los puntos “a” y
“b”. Tomando otro ejemplo (Figura 14 y 15)

15
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Figura 14: Cargas para la viga y columna

q= thLpr (16)
P = LmXO.5|‘1]/thp a7)

fgl

ITCICACTCCIACCIATIOIINIID G

Lmx= longitud del muro en “x” (rayado)

V2
Figura 15: Modelo de viga simplemente apoyada

Con el area rallada obtendriamos una carga distribuida sobre la viga “v1” que
apoya en “a” y “b”, y con el area sombreada en magenta se tendria una carga
puntual en la posicién de la columna “ce1”. En este caso habria que verificar
también la viga “v2” en traccion - compresion con las siguientes cargas (Figura 16).

N = (L,7,t0.5h +L,L,q, ), (18)

T1
-, | |

Figura 16: Area de influencia para tensor T1
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La zona sombreada de color magenta corresponde al muro de mamposteria
pero solo considerando la mitad de la altura ya que la parte inferior se puede tomar
como que no “empuja” a la viga o tensor “T1.

Si imaginamos la siguiente estructura (Figura 17) debemos ver que no
poseemos un sistema que resista las fuerzas originadas por las masas en el sentido
“X” debiendo en este caso verificar las columnas de la linea “A” como empotradas —
libres con la mitad de la carga total o formar un portico con esas dos columnas y la
viga. En la linea “B” tenemos la misma situacion y ademas hay una columna aislada
la cual se puede suponer apoyada en la fundacion y en la viga y verificar la viga
apoyando en los muros laterales a los cuéles les transmite las fuerzas.

Figura 17: Areas de influencia

El caso arriba visto es para cuando las correas del techo se colocan en
sentido x-x y las fuerzas inerciales se transmiten mediante ellas de un muro a otro y
en el muro hacia las columnas extremas, si las mismas se colocaran en sentido y-y
ademas de las verificaciones hechas habria que verificar la viga que se encuentra
sobre los muros en flexion transversal ya que se necesita llevar las cargas a los
poérticos o columnas extremas.

Si en cambio, existiese un muro en la linea “A” que se une al portico existente
(Figura 18), se deberia verificar este muro y la viga “v1” en traccién — compresion ya
que seria ésta la que transmitiria el esfuerzo al muro que es el elemento resistente
en el plano, quedando las columnas que anteriormente formaban un portico como
elementos de encadenado.

2uro al que se transmite el esfuerzo

Figura 18: Transmision de fuerzas a un elemento

17



Si observamos la figura 17 vemos que en sentido “x” la estructura no tiene
apoyo, o0 sea que los elementos existentes en esa direccion deben absorber todas
las fuerzas asociadas a esos planos como columnas aisladas o porticos. La
diferencia con la figura 18 es que en la linea “A” existe un apoyo para la construccion
el cuél es brindado por el muro sombreado de color rojo y al que por estas
caracteristicas se le transfieren las fuerzas originadas en el plano en cuestion.

6. CONSIDERACIONES Y SIMPLIFICACIONES

6.1 Algunas consideraciones y simplificaciones

Hay casos en que al analizar un plano resistente nos encontramos con mas
de un muro resistente (figura 19) , asi lo que se puede hacer es calcular la fuerza
total producida en ese plano y dividirla en la cantidad de muros existentes. En caso
de que las dimensiones de uno a otro difieran bastante se puede usar cualquier
procedimiento para distribuir acciones como por ejemplo distribuir la fuerza total
respecto a la longitud de cada muro o respecto a la longitud al cubo ya que los
espesores suelen ser siempre similares. Por ejemplo:

M, =FKh (19)
M. = M, (20)

'n
LA (21

"''n

O bien:
L

M; =M, Zill_ (22

en gque Mty Nt es el momento total y la carga vertical total, Mi y Ni es el momento y
carga axial en el muro considerado, n es el nUumero de muros y Li son las longitudes
de cada uno de ellos.

|

I

Figura 19: Caso de 3 muros en serie

Si aplicamos este criterio debemos asegurarnos de que las vigas que unen
estos muros soporten la carga de traccion — compresion que se originan entre ellos.
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Se podria también formar con los tres muros un sistema de tabiques
acoplados disefiando las vigas superiores e inferiores de tal manera de resistir
flexion. En este caso habria que plantear un modelo de elementos finitos (o realizar
el calculo manualmente ) para ver como se distribuyen los esfuerzos entre los muros
interiores y exteriores al nuevo sistema acoplado. Esto no es un gasto exagerado ya
gue muchas veces se necesita una viga que funcione como encadenado superior 0
viga de techo y a su vez llegue a la altura de dintel, con lo que se tiene una altura
suficiente para generar un acople adecuado. Otro caso es cuando el muro
pertenece a una zona de la planta donde la altura de techo es elevada, entonces el
panel de mamposteria que se encuentra por encima del dintel y hasta llegar a la
cubierta funciona como una gran viga que unifica los esfuerzos. En la base se debe
colocar una viga de fundacion de las mismas caracteristicas a la viga superior.

=N

Figura 20: Caso donde la mamposteria superior vincula los muros

Otra cosa comun es cuando se analizan las acciones para una linea cuando
no hay muros portantes y verificamos una linea de columnas para tomar la fuerza
del sector o verificamos un pértico (Figura 21). En este caso se puede calcular la
fuerza total del plano en sentido longitudinal y dividirla en el nUmero de encadenados
verticales existentes. Suponiendo que en la linea analizada se encuentran dos
encadenados y una columna un poco mas fuerte se podria hacer

Fo = F% (23
E - F% (24

en que Fc es la fuerza en la columna, F: es la fuerza total y Fe es la fuerza en los
encadenados. Aca se supuso que la columna toma el doble de fuerzas que los
encadenados pero se puede utilizar cualquier criterio similar como seria el asignarle
a cada columna una fuerza proporcional a su longitud elevada al cubo.
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Figura 21: Area de influencia y caso de pértico de 3 columnas.

Con las fuerzas que tiene cada columna se pueden calcular los momentos en
las columnas simplemente considerando que el corte (fuerza sismica) actia a la

mitad de la altura de las mismas.
Asi los momentos en las columnas simplemente serian:
h
Mc = Fsc E (25

Con ese valor se disefiaria la armadura de flexién de las columnas. Para las
vigas las solicitaciones saldrian por equilibrio de nudos.

i\
\%

Figura 22: Célculo de solicitaciones en un portico.

Los momentos en los extremos de las vigas serian iguales a los momentos de
las columnas y para obtener los momentos de las vigas en el nudo central se
podrian calcular distribuyendo el momento de la columna respecto a las rigideces de

las vigas y asi quedaria:

kv1
(26)

led = MCZ m
vl V2
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Mv2i = Mc2 kviz (27)
kv1 + kv2
Siendo:

kvi,kv2: las rigideces de las vigas v1y v2 (J/L)
Mc2: el momento de la columna central.

Mvid: momento de la viga 1 a la derecha

Mvzi: momento de la viga 2 a la izquierda.

7. CONSTRUCCIONES DE DOS NIVELES

Es muy coman encontrar en nuestro medio, viviendas de dos niveles donde el
segundo nivel cuenta con un diafragma flexible debido a cuestiones econdmicas,
arquitectonicas o estéticas.

Este tipo de construcciones requiere un analisis por separado de las dos
plantas ya que su comportamiento es distinto al poseer una de ellas un diafragma
rigido en su plano con capacidad de redistribuir las acciones entre los distintos
elementos resistentes y la otra un diafragma flexible el cual es deformable ante
acciones en el plano y por ello no tiene capacidad de redistribuir las fuerzas entre los
demas elementos de la planta.

7.1 Modelo de analisis

Lo primero que hay que definir es como se va a analizar la estructura. La
figura 23 muestra la forma de agrupar las masas en el caso de que el primer nivel
posea diafragma rigido y el segundo diafragma flexible (caso a) o que el diafragma
flexible se encuentre en el tercer nivel con el primero y el segundo rigidos (caso b).

®Q.
Qe Q®0. @Qa+Quw
Qv @ Qiig + Quex @®Q0. @Qu
77nm 77 7mnm
a) b)

Figura 23: Concentracion de masas

Como se puede ver en la figura anterior, las masas correspondientes se
concentran en el nivel que posee un diafragma rigido mas cercano a ellas. Una vez
realizado esto se realiza una distribucidén del corte sismico, calculado considerando
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el peso de TODAS las masas presentes en los niveles que poseen diafragma rigido
y luego se analiza la zona flexible en forma separada.

7.1 Verificacion de la planta baja.

El primer paso a realizar es el calcular el peso de toda la estructura, planta
alta y planta baja, incluyendo muros, vigas, columnas, losas, cubierta, etc. Una vez
realizado esto se calcula el corte basal como:

V, = cQ (28)

Siendo “Q” el peso total y “c” el coeficiente sismico calculado para la planta baja.

Con este valor de “Vbv” se procede a realizar la distribucién de la accién
horizontal entre los distintos planos resistentes de la planta baja Unicamente y se
verificardn los muros de mamposteria de dicha planta con los valores de fuerzas
(Cortes) obtenidos de la distribucion sismica ya que al tomar en cuenta el peso de la
planta alta se considera la fuerza o corte que proviene de la planta alta.

7.2 Verificacién de la planta alta.

Una vez verificados los muros de la planta baja se verifican a corte los muros
de la planta alta por areas de influencia como se vio en los capitulos anteriores.
Ademas se deberan verificar los elementos con peligro de vuelco (fuera del plano)
para asegurar la estabilidad local de los elementos.

El reglamento IC-103 parte 3 indica que el coeficiente sismico a aplicar en un
nivel superior con diafragma flexible es el que surge de considerar la aceleracion de
ese nivel. Suponiendo una estructura de 2 niveles, en el cual el segundo cuenta con
cubierta flexible podemos considerar que:

planta alta {) Q flex % Q c2=F2/Q flex

(Diafragma flexible

PA

* - o O<——= O

planta baja
(Diafragma rigido)

PB

h2
h2

hl
hl

Vo

a) b) c) d)

Figura 24: Estructura tipo (a), Concentracion de los pesos (b), Fuerzas en cada nivel
(c) y coeficiente sismico en planta alta (d).

Dado que en la planta baja el mayor peso esta asociado a la losa, y si se
considera solo la mitad de la altura de muros de planta bajar, es légico considerar
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gue el peso esta concentrado a la altura de la losa. Por otro lado, en la planta alta el
peso de la cubierta es muy pequefo, casi despreciable respecto al peso de los
muros, los que son considerados en su altura total. Debido a esto es logico
considerar el peso de la planta alta concentrado a mitad de altura de la planta, como
muestra la figura 24.b.

Conociendo los pesos de cada nivel y las alturas a los que se encuentran,
respecto al suelo, se puede distribuir el corte basal Vb, calculado con el peso total de
la estructura, en los distintos pisos de acuerdo a la expresion 29.

Qi hi
F= Wvb (29)

En el caso mostrado, hi=altura de planta baja y h2=hi+mitad de altura de
planta alta.

Con el valor de estas fuerzas Fi, se calcula la aceleracién a la que esta
sometida la masa de planta alta, y con este valor el coeficiente sismico de la planta
alta.

— FZ
a‘pa - Qﬂ (303.)
apa
Cpa = R pr (30.b)

Siendo Rpb el coeficiente de reduccion de fuerzas usado en la planta baja y
Rpa €l coeficiente de reduccion (o comportamiento) que corresponda al elemento a
verificar en planta alta. Lo que se hace en la ecuacion 30.a al multiplicar por Rpa €s
considerar las aceleraciones sin reducir, 0 sea, como si se consideraran elasticas,
luego estas se reducen de acuerdo al elemento que hay que verificar al dividir
nuevamente por Rpb.

Si consideramos que el Rpp=3 por ser muros de mamposteria y que el Rpa=2.5
si se verifican columnas fuera del plano del muro, cpa=3.0 apa/ 2.5=1.2 apa.

7.3 Verificacion de las fundaciones.
Para la verificacion de las fundaciones hay que tener en cuenta ciertos puntos:

e La planta baja se verifico con el peso total de la estructura.

e La fuerza de corte en los elementos de la planta baja es igual a la fuerza sismica
de la planta baja mas la planta alta.

e EI momento de vuelco en la base debe ser el “real” considerando las fuerzas de
la planta baja y la planta alta.

Con estos puntos claros se llega a ver que el momento de vuelco en la base es igual
a:

M, = (Fsl - FSZ)hl + FSZ(hl + hz) (31)

\Y%
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O bien:
M, =Fgh, + F,h, (32)
Siendo:
Mv: momento de vuelco en la base.
Fs1: fuerza sismica en el primer piso resultante de la distribucidén sismica.
Fs2: fuerza sismica en el segundo piso resultante del analisis por areas de influencia.
ha: altura del primer piso sobre la base
h2: altura del segundo piso (medido sobre el primero)

La figura 25 ilustra un ejemplo.

Fs2 >

Figura 25: Modelo de estructura de 2 niveles.

Con este valor de “M\” y el esfuerzo normal en la base se verifican las
fundaciones cimientos, bases, zapatas corridas, plateas) segun los métodos
conocidos (p.e. Brinch Hansen)

8. ALGNAS SOLUCIONES ESTRUCTURALES PARA CASOS ESPECIALES

Muchas veces hay estructuras de un solo nivel con diafragmas flexibles (caso
tipico de viviendas de un nivel), o bien que por la altura de sus muros es elevada por
cuestiones funcionales (caso de galpones), en las que hay que verificar las
columnas fuera del plano. EI problema principal en estas estructuras es que los
momentos originados son elevados en comparacién con la carga axial en la
fundacion. Esto produce excentricidades muy grandes en la base, las que
demandarian una base de tamafio excesivo. Debido a esto se plantean distintos
tipos de fundacion. Para estructuras bajas es posible plantear una fundacion con
viga y “muerto”. La figura 26 muestra este tipo de sistema. Se puede ver en la
figura 26a, una vista del tipo de fundacion, la figura 26b muestra el esquema
estructural y la figura 26¢c muestra los diagramas de momentos. El momento en la
base de la columna debe ser equilibrado por cupla producida por las fuerzas
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generadas debajo de la columna y en el muerto, separado una distancia Lo de la
columna. Debajo del muro se coloca una base, en general de hormigén armado y a
una distancia Lo se coloca un elemento de hormigén que mediante su peso propio y
la friccion del suelo circundante deben equilibrar el momento actuante.

<

/N AN

a) b) C)

Figura 26: Fundacion con viga rigida unida a muerto de hormigon.

Si el momento actuante en la base de la columna es My, la carga axial en la
columna es Nc y la distancia al muerto es Lo, entonces tenemos:

Carga sobre la base de la columna: Ni=N¢+Mv/Lo Y N2=N¢-Mv/Lo hay que
lograr que el termino Mv/Lo sea menor que Nc para evitar que la base quede
traccionada.

La carga sobre el macizo o muerto es: Nm= M//Lo la cual se equilibra de dos formas
distintas. La primera es mediante el peso del macizo (bdhjn) mas la friccion de la
base con el suelo lateral, la cual se puede tomar como:

Nf = Cf Per hc
¢, =2419(9) (33)

En que cr es el coeficiente de friccion suelo-hormigoén (valor tipico de 1.0 a 1.5
t/m?), Per es el perimetro del macizo o muerto ( 2(b+d)) y hc la altura del mismo.

En el segundo caso se debe equilibrar mediante el peso del macizo mas la
porcion de suelo arrancado, la que se toma como:

N, = (b +d)h2y, tan(égzﬁ} (34)

Donde vys es el peso especifico del suelo y 1/3¢ es el angulo de friccion
entresuelo-hormigén (que podria considerarse hasta 2/3¢).
Esto surge de considerar la cufia de arrancamiento que se ve en la figura 27.
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1/3

Figura 27: Cufia de arrancamiento.

Una vez disefiado el elemento se procede a armarlo asegurando que la viga
pueda transmitir la fuerza al macizo o muerto sin arrancarse. La figura 28 muestra
una vista frontal del macizo y el agarre con la viga de fundacion.

acizo

- /viga

d /armadura canasto

/armadura adicional

J £

“estribos viga

Figura 28: Detalle armado

La figura 29 es otra solucion posible a estos casos. Debajo de la columna se
plantea una pequefia base, de dimensiones similares al cimiento o un poco mayores.
Esta base y la columna se unen mediante una viga de altura tal que tenga una cierta
rigidez a flexién, a una columna de pequefia dimension, la cual se sumerge en el
suelo y se une a una base en el fondo. En este sistema si existe un momento hacia
la parte interior de la construccion (figura 29.b), se genera un par que intenta
comprimir la base ubicada a la derecha conectada mediante la viga y la columna.
Esta fuerza de compresion debera generar tensiones de compresion admisibles en
el suelo de apoyo. En la parte del muro, la carga de traccion, producto del par, debe
ser equilibrada por el peso del muro y todas las reacciones verticales que existan. Si
en cambio el momento es en sentido opuesto (figura 29.c), la zona de muro queda
comprimida y por efecto del par, la columna y base de la derecha queda sometida a
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traccion, la que debera ser equilibrada por el peso del suelo por encima de la base,

considerando un angulo de arrancamiento, que en principio se puede suponer como
0.5 del angulo de friccion interna del suelo.

O<—
O<—

b) 11 o)

|| ] | R

————

——
R
Figura 29: Fundacion con viga rigida unida a tensor y base.

La solucién anterior es mas usada en estructuras industriales que en
pequefias viviendas, por eso se plantea en este tipo de estructuras una fundacién
mediante macizos de fundacién (figura 30). En este caso las acciones son resistidas
por las presiones laterales y verticales producidas en el macizo (figura 30.c).
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a) b) )L L

Figura 30: Fundacion con macizo rigido.

Para realizar la fundacion de columnas con grandes excentricidades, es decir,
donde el momento actuante es mucho mayor que la carga axial, se puede plantear
un tipo de fundacién con macizos de hormigon.

M
v
) & ej—fu

fo

Figura 31 Estado considerado

J

Si conocemos como datos los parametros de suelo como son el angulo de
friccion interna, ¢, la cohesion, c, el peso especifico y, la friccion entre el suelo y el
hormigén, u, y el coeficiente de balasto vertical, ky, 0 en su defecto el médulo
edomeétrico Eo, se puede utilizar el formulario que se expone a continuacion.
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Si el coeficiente de friccion es desconocido, se puede tomar como u = tan(¢),
o simplemente considerar un valor conservativo como g = 0.45

Si el coeficiente de balasto es desconocido, en forma simple se puede estimar
como k,, =0.75E,

Es sabido que el modulo edométrico, y por tanto el coeficiente de balasto

mejoran con la profundidad. Por eso consideramos que a la profundidad “z”, el
coeficiente de balasto vertical vale k, =k,z, para z>1m. El coeficiente de balasto

horizontal a una profundidad de 1/3h, se pude calcular como k, = élkvz y en la base:

K,
Ko =,

1.2

En primer lugar estimamos las solicitaciones Uultimas sobre la base.
Suponemos que siempre se va a dar el caso 3 de Sulzberger, con lo cudl el eje de
giro esta a 2/3 de la altura del macizo.

M, =M+V§h (35)
N, = N +bLhy, (36)

donde:

M= momento en la base de la columna.
V= corte en la base de la columna

N= carga normal en la base de la columna
b= ancho adoptado del macizo

L= largo adoptado del macizo

h= altura del macizo

vh= peso especifico del hormigdn (2.2 t/m3)

Luego se calculan los giros admisibles de la base:

6N
tan =——"5
()= e (37)
tan(er, ) = 2N, 38
27 bLk, (38)
Ahora se puede calcular el giro efectivo de la fundacion:
0.67M
tan(ar )= ——
(@)= (39)
7khs
36

El cual debera ser menor a 0.01. En caso de no ser asi se deberan proponer
nuevas dimensiones a la fundacion hasta cumplir esta condicion.
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Las tensiones actuantes en el terreno se calculan como:

f, = gkhs tan(ar) (40)

f,= gkhb tan(ar) (41)

2N k. tanla
f, = /uvb(j (42)

También se puede calcular el momento resistente como:

bh® N
Moo= N L05—047 |  Nuo
"= gg K tan(a)+ { bszVtan(a)J (43)

El cual debera ser mayor que Mu,es decir M%/l >1

Las tensiones limites que soporta el terreno son:

lim _ 14 D

fii' = COS(¢)(7/3tan(¢)+Cj> fla (44)
lim 14
fly = COS(¢)(7htan(¢)+C)> fL, (45)
fy" =0.4%N, +1.3cN, + N, > f, (46)
donde:
N, =e" @ tan(” + ¢j (47)
4 2

N, =18(N, —1)tan(¢) (48)
B e 49
©~ tan(9) (49)

9. EJEMPLO PRACTICO

Se plantea a continuacion un caso practico. Considérese la planta de la figura
33. Por simplicidad se considera que la distribucion de elementos en planta alta es
igual a la planta baja. Ademéas se toma la cubierta liviana como plana para
simplificar el analisis.
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V1
T - . W
M1-L=3m M2-L=3m
T [ Cubierta
Liviana
- (Flexible)
B
N
PA
&
I LQSG = | i | |
(diafragma 2 M3-L=6m
g rigido)
R PB M6-L=10m M7-L=4m
‘ M8-L=10m
— == —————#——————EE
M4-L=3m M5-L=3m

Figura 33: Esquema estructural
Los pesos considerados son:

Losa: D=0.70 t/m?
L=0.20t/m? n=0.25
Cubierta: g=0.10 t/m?
a) Analisis de cargas
Muros de planta baja (mitad de altura):
Qmpb=(10M x 2 + 3m x 4 + 6m + 4m) x 0.2m x 1.8t/m3 x 2.6m/2= 19.66 t
Losa: Qu=10m x 15m x (0.7t/m? + 0.25 x 0.2t/m? )=112.5t

(Notar la diferencia entre el peso de los muros y de la losa)

Muros de planta alta:
Qmpa=(10m x 2 + 3m x 4 + 6m + 4m) x 0.2m x 1.8t/m3 x 2.5m=37.80 t

Cubierta: Qc=10m x 15m x 0.1t/m? =15.0 t

QpPe=Qmpb+QL+Qmpa /2=151.06 t (aprox. 1.00 t/m?) (tipico de 0.90 a 1.10)
QpPA=Qmpa/2+Qc=33.9t (aprox. 0.24 t/m?) (tipico de 0.4 a 0.6)

Total:
QTm=Qrs+Qra=1851 (aprox. 1.24 t/m?) (tipico de 1.3 a 1.5)

Segun el IC-103 parte lll, el coeficiente sismico para mamposteria es: ¢=0.35
Pero segun el IC-103-parte 1, del 2013, c=0.33

El corte basal es : Vb=cQ1=0.33x185 t=61.05t
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b) Coeficiente sismico

Si consideramos el peso de planta alta considerado a la altura de techo, (ya que es
mitad de los muros de PA y la cubierta, que en general es inclinada y existe
mamposteria por encima del nivel de dintel), y el de planta baja a la altura de losa,
las alturas respecto al piso son h1=2.60m y h2=2.60m+2.50m=5.10m. Con estas
alturas y los pesos de los niveles se distribuye el corte basal en altura.

Nivel | Peso | H(m) Qxh Fuerza | Corte F/IQ
(t) (t) (t)
2 33.9 5.10 172.89 | 18.66 18.66 | 0.55
1 151.06 | 2.60 392.76 | 42.39 61.05
Suma= | 565.65

El valor de aceleracién de la planta alta (as=0.55g) se puede considerar como el
coeficiente sismico de PA :

c, =0.55
c) Verificacion de planta alta

1-En el plano

Tomemos el plano con los muros M1-M2

s

e S S
Figura 34: Area de influencia para los muros M1y M2

Peso propio de muros = (3m x 0.2m x 1.8t/m3x 2.5m) x 2=5.4 t
Cubierta= (2.5m x 15m x 0.1 t/m? )= 3.75t (2.5=éarea de influencia)

Muros perpendiculares (6 y 8)=(2.5m x 0.2m x 1.8t/m3 x 2.5m) x 2= 4.5t (2.5=4area
de influencia)

Q=(suma de pesos)=13.65t
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Fs=cpQ=7.28t con este valor, la tensién en los muros es

r= Boos73 b _052 X0
(L,t)2 m cm

—*

2-Fuera del plano
El coeficiente sismico es cp=0.55x3.0/2.5=0.66, siendo Rpp=3.0 y Rpa=2.5

Tomemos el muro M8.

La opcion 1 es considerar la columna central en voladizo superior ya que no
posee ningun apoyo, dado que la viga de techo, debido a sus dimensiones posee
una rigidez muy baja y no representa un apoyo para la columna. EI modelo
estructural puede ser tomado como una columna empotrada en la losa y libre arriba
o bien, usar el modelo de la figura 4b. El apoyo a mitad de altura y el empotramiento
en la losa se pueden colocar debido a que la reaccion horizontal se redistribuira
entre los distintos elementos a través del diafragma rigido que representa la losa.

(b)

Figura 35: Area de influencia para la columna del muro M8.

Las cargas son:

Carga distribuida vertical (peso muro):
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gl=Ly/2.t.y.cp= 5m x 1.8t/m3 x 0.2m x 0.66=1.19 t/m
Carga puntual en la cabeza (cubierta):
f1= Lw/4.Ly/2.9.Cp= 7.5m/2 x 5m x 0.1 t/m? x 0.66=1.25t

M=ql.h.h/2+f1.h=5.48 tm valor con el que hay que colocarle armadura a la columna
en las caras paralelas a la longitud de 10m. Es claro que en un encadenado normal
la demanda de armaduras en muy elevada, con lo cual, si es posible, habria que
agrandar la columna en direccion perpendicular al muro.

La opcion 2 es considerar la viga de techo trabajando en flexion transversal
apoyada en la linea superior, a través de la viga V1, que mediante esfuerzos de
traccién/compresion le transmite las fuerzas a los muros M1 y M2, y en la linea
inferior, en el muro M5.

m
\Nﬂ

(b)

Figura 36: Area de influencia para la viga del muro M8.

Carga distribuida horizontal (cubierta y mitad de altura de muro):
ql=h/2.t.y+Lx/4.9) X cp= (1.25m x 0.2m x 1.8t/m3 +3.75m x 0.1t/m? ) x 0.66= 0.58 t/m

M=ql.Ly.Ly/8=7.21 tm valor con el que habria que colocar armadura en la viga.
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R=qgl.Ly/2=2.85t Valor para verificar la viga V1 en traccion/compresion.

Si ahora verificamos el muro M1 fuera del plano:

!i*7~.k7*4ﬂ\* o e - &

N S I
Figura 37: Area de influencia para el muro M1

Cubierta: Qc=10m/2 x 5m x 0.1 t/m? x 0.66= 1.09 t
Peso propio: Pp=3m x 0.2m x 1.8t/m3 x 0.55=0.71 t/m

Miwota=QcC.2.5m + Pp.2.5m. 2.5m/2= 4.94 tm
El momento total se reparte en dos columnas:
Mc=Mtiotal/2=2.47 tm
Si se considera que existe una viga V2 que vincula la columna central del

muro M8 con el muro M3, se puede tomar el extremo superior de la columna como
indesplazable y utilizar el modelo de calculo de la figura 9a.

15.00 m

T - - —— =N —f
M1-L=3m M2-L=3m
|
g V2
S e e =T — - -——n
e M3-L=6m
M6-L=10m wM7-L=4m
! M8-L=10m
M4-L=3m M5-L=3m
(a)
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(b)

Figura 38: Area de influencia para la columna del muro M8 cuando existe apoyo
superior.
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