E stabilidad y asismicidad de las construcciones

por JuLlo IpaNEZ V.
(Continuacién)

El procedimiento elasticimétrico ha sido empleado

lidad Experimental durante varios aiios en la confeccién de proyectos de edificios,
puentes y otras estructuras; especialmente en aquellas en que la determinaciébn ana-
litica de las fuerzas interiores es més dificil. También se ha construido un elasti-
cimetro de suficiente capacidad para medir esfuerzos de ruptura en modelos de hor-
mig6n armado hasta de 0,10™ X 0,10™ de seccién trasversal, con armaduras de fie-
rro cuya seccién aleanza al 49 de la seccién del hormigén. Esfos modelos tendrén,
pues, proporciones ya mis semejantes a las de las estructuras verdaderas. Las me-
didas que asf se hagan serin independientes del efecto de variacién del coeficiente
de elasticidad del hormigén y mostrardn, en consecuencia, los errores a que condu-
cen las férmulas usuales de célculo de este material, que no toman en cuenta esa
variacibén.

ACCIONES DINAMICAS

La accién de fuerzas dindmicas sobre las estructuras no puede, como se com-
prende, ser determinada en la forma descrita en el capitulo anterior. Como, por
otra parte, no es posible dejar de considerarlas, especialmente las que provienen de
los temblores que son de magnitud considerable, indicaremos un procedimiento ana-
litico aproximado, que fué expuesto por primera vez en los «Anales del Instituto
de Ingenieros de Chile» en abril de 1939 y que ha sido incorporado a nuestra Or-
denanza General de Construeciones y Urbanizaci6n.

Para una mejor comprensién de lo que se dice més adelante, estimamos conve-
niente tener presente las siguientes ideas sobre los temblores:

Las pequefias contracciones que experimenta la esfera, u otras causas, producen
presiones crecientes en la corteza rocosa hasta alcanzar el limite de ruptura. Esta
puede producirse en un solo punto o segtin una linea o segin un plano (Falla). El
choque de la ruptura da origen en ese punto, llamado hipocentro del temblor, a
oscilaciones amortiguadas que se propagan en el medio eldstico. Estas oscilaciones,
en un medio homogéneo, se harfan con movimiento arménico simple, debido a que
la reaccién del medio es proporcional a la elongacién del punto que oscila (Ley de
Hooke). En la prictica esto no sucede exactamente.

La propagacién se efecta segin ondas longitudinales (Compresi6n y dilatacién
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de los elementos alineados radialmente a partir del hipocentro) y segin ondas tras-
versales (Cizalle alternante de los mismos elementos). Las Gltimas llegan a los di-
versos puntos de la superficie de la Tierra con retardo respecto de las primeras,
porque su propagacién es més lenta. Estos dos grupos constituyen las <ondas pre-
cursoras>. Posteriormente llegan las <ondas principales» del temblor. Estas no par-
ten del hipocentro sino del epicentro, que es el lugar de la superficie de la Tierra
que queda en la misma vertical que el hipocentro. Durante el temblor el epicentro
se agita con movimientos irregulares, de naturaleza peligrosa adn para las cons-
trucciones mejor proyectadas. También pueden producirse aquf fallas o partidu-
ras de la tierra.

A un punto llegan, en consecuencia, primero: la§ ondas precursoras longitudi-
nales, después, las ondas precursoras trasversales y finalmente las ondas principa-
les. Los fen6menos de reflecci6n, refraccion, ete., introducen nuevos sistemas de on-
das que complican extraordinariamente el movimiento. Las ondas sonoras y las len-
tas pueden deberse a estas consideracicnes.

Sin embargo, hasta ahora ha sido costumbre asimilar el temblor a dos oscila-
ciones arménico simples horizontales, normales entre sf y una vertical. Esta tltima
con amplitudes no mayores de un medio de las ondas horizontales en zonas apar-
tadas del epicentro. Su accién no ofreceria peligro porque obra en el sentido de la
gravedad, para lo cual son siempre resistentes las construcciones.

Las ondas horizontales precursoras t}enen, por lo general, amplitudes que no
exceden de algunos milfmetros y su perfodo no sobrepasa de algunos centésimos de
segundo. Las ondas principales tienen amplitudes que pueden llegar a 5 centimetros
y ocasionalmente m4s, y perfodos especialmente comprendidos entre medio y dos
y medio segundos. La accleracién resultante, tomada del movimiento arménico
simple, y que es la base para la clasificacién de los temblores, alcanza en grandes
sismos hasta 2 metros por segundo, pero es -costumbre admitir solamente un me-

tro por segundo.

BASR DEL PROCEDIMIENTO SIMPLIFICADO

Si se liga a un extremo de una varilla vertical un cuerpo pesado, se toma fir-
memente Ia varilla del otro extremo y se la agita con movimiento oscilatorio hori~
zontal, (F'ig. 12) pueden presentarse los siguientes 3 casos:

1) La varilla es gruesa y rigida. En tal caso, el cuerpo pesado sigue casi exacta-
mente las oscilaciones horizontales de la mano y la varilla permanece recta.
La fuerza que debe ejercerse sobre la varilla depende de la violencia de los
cambios en el movimiento de la mano, o sea de su aceleracién en cada ins-
tante y de la masa del cuerpo pesado.

2) La varilla es delgada y flexible. En tal caso, aunque la mano oscile hori-
zontalmente, el cuerpo pesado o no se mueve, o se mueve muy poco, en
tanto que la varilla se flexiona tanto como el camino recorrido por la mano
o sea, como la amplitud de su movimiento. La fuerza que debe ejercerce so-
bre la varilla para producir la oscilaci6n depende de ia amplitud de los mo-
vimientos de la mano y de la mayor o menor flexibilidad de la varilla.
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3) La varilla no es tan rigida como en el caso 1) ni tan flexible como en el
caso 2). Si el movimiento de la mano se hace con un ritmo adecuado y
constante puede obtenerse que la varilla oscile cada vez con mayor violen-
cia hasta romperse: Se ha producido la resonancia.

.. Demostraremos analfticamente que el primer caso se presenta cuando el perfo-
do propio de vibracién del sistema formado por la varilla y el cuerpo pesado es
muy pequefio en' relacién con el periodo de las oscilaciones de la mano; el segundo
caso cuando el perfodo propio del sistema es muy grande en relacién con el periodo
de las oscilaciones de la mano, y el tercer caso cuando ambos perfodos son iguales.

En el caso de la Fig. 13. Sean E e I las caracteristicas de rigidez de la varilla.
Sea H su altura, M la masa concentrada en su extremo superior. Admitiremos que
el extremo inferior A de la varilla se mueve con movimiento oscilatorio horizontal
de ley sinousidal (Arménico simple). En un instante dado t del movimiento el pun-
to A se habrd trasladado a una posicién tal como A’ por ejemplo y la varilla esta-
r4 en la posicién II. El movimiento de A quedaria definido por la expresién:

t
A=A sen2x —
max T

en que A, es la amplitud de la onda y T el perfodo completo. IXl movimiento de
P quedarfa definido por la expresion:

. t
Z2=1z,8en2r T

(z, = amplitud méxima de P). Para los demés puntos esta expresién s6lo varia en
la amplitud. Llamando 1 los valores de z para x = H, la expresién del movimiento
de la masa M seré:

l=Lsen2r —
T
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siendo L la amplitud mﬁxim;. La reaccién de inercia de M sers:

il
dt?

que constituye una solicitacién horizontal en el extremo superior de la varilla. Esta
reaccién producird momentos y esfuerzos de corte que deben ser calculados.

Sea m, el valor del momento de flexién a una cota z. Se puede escribir la
ecuaciéon:

d’s m,
& " Er o

o bien, derivando con respecto a x:

d’z T,
EF Y @

puesto que la derivada de m, con respecto a x es el esfuerzo T, de corte en esta

cota. Como la tinica solicitacién debida a la oscilacién de la varilla es la accion ho-
2

rizontal M ey éste serd el esfuerzo de corte a cualquier cota, luego:

d’z di
EIl -a;,- = LI.F (3)

Para el segundo miembro se tiene:

t
=L 2 — 4
1 sen 27 - 4)
dl 2 t
—dT—‘-_'f- Lecos2x —'E (5)
di 4r t
dtz = — Tz Lsen2n» —'i; (6)
0 sea:
d’z 4 M
EI el —_ T 1 M
e integrando;
d? 422 M1
EI <o = —222 x4 8)

dx? T?
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De la ecuacién (1) se deduce que el primer miembro de la ecuacién (8) vale 0
para x = H porque ¢l momento es aquf evidentemente nulo.

Entonces:
4x*M
A= ——’-'-,E;-l— H
y la ecuacién (8) queda:
dz  4x*MI
El o5 = —m— H—)
Integrando otra vez se tiene:
dz 4x*MlI x?
22 2T N gx—2|+B (9
B & T? [ T2 ]
d . .
Parax =0, _a_z_ = 0 debido al encestramiento de la varilla en su base infe-
< :

rior, luego: B = 0, de donde:

2
1
EI dz _ 2”31 (2Hx —x?) (9"
dx T

Integrando de nuevo se tiene:

27 M1 ¥ %
= — —_ (2H = -— C 10
Elz Tz ( 7 3 ) + (10)
De la ecuacién 10 se puede eseribir:

EIa=C
de donde;

3
2 M1 (sz— —"3—)
= +4

EIT?

z (10)

En la ecuacién (10) se pueden introducir los valores x =H,z =1y C=EI A
quedando entonces referida al extremo superior de la varilla. Se llega asf a:

27 M1 2
™ 3

Ell= I’ +Ela (10”)

o bien:

47 M
(EI-—- o H’)=EIA
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de donde.
A (107
1 4 *MH®
3 EIT?

valor que introducido en z da:

2 3
2" M4 (H,&- —"—) +4 (107)
EIT’-—%—:’MH’ 3

La ecuacién (10””) es pues la ecuacién de la elistica de la varilla para un des-

plazamiento A de A.
La deflexién de la varilla en cada punto vale:

2 3
N=z—4A= 24" Ma ( sz——’;—) an
EITZ——3—-12MH’

-«
Este valor es méximo para x = H, en cuyo caso:

2 H’
47*Ma (12)

A=
EITZ——g- ~MH 3

De la ecuzciébn (11) se deduce que Ia méaxima deflexi6bn en cualquer parie de
la varilla se produce para los mayores valores de A. Adoptando para este valor Ia
amplitud mixima del movimiento, la ecuacién (10”77) seri la ecuaciébn de la elastica
extrema que produzca las mayores solicitaciones en la varilla. Esto est& de acuerdo
con el hecho de que en esta posicién Ia masa M estd sometida a la mayor acele-
racién, y en consecuencia desarrolla una mayor reacci6n de inercia.

Para establecer los momentos en las varillas se puede derivar des veces la ecua-

ci6bn (10””), reemplazando A por A, se tendra:

2
_jﬁ 27" M Ay @Hx—x?) (13)
X

4
EIT’-—E—#MH’

2 2
d zz - 47°M Amax (H— x) (14)
dx

EIT’———:—:r’l\IH’
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Como:
d’z
El 'Ex—z— =m,
se tendri:
45 MA L EI
m, = ——" (H—x) (15)

4
EIT’——3——1r’MH’

valor que se hace méiximo para x = 0, o sea, en la base de la varilla, como era de
suponerlo. Este valor decrece linealmente hacia arriba hasta anularse en el extremo.
El valor maximo del momento en la base tiene entonces la expresién:

MA,, EI
m,= 4r max H (15'

4
EIT'~ —« MH

Aquf el denominador se hace cero para:

4
EIT? = ?szH’
0O 8ea.
. TN
T=2r)/ MH4 (16)
3EI

en ciyo caso el momento es infinitamente grande y la varilla se rompe. Esta con-
dicién corresponde a la resonancia, o sea, a la igualdad entre el perfodo propio de
vibracién del sistema y el perfodo del movimiento. de A.

Si en la ecuacién (15) se hace EI = 0, o sea que se supone la varilla infini-
tamente rigida, se tiene simplificando por E I:

2
A - ) a7

my =

Si llamamos (a) la aceleracién del punto A Y Amax SU mayor valor, se puede ob-
teper, de la ecuacion:

A = ApgSen2w T

4 t
™ AmaxseD 27 T

a =

4
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que introducido en (17) da:

m, = Ap M (H—x) (17)

o sea, que el momento en la varilla depende de la aceleracién maxima en A, de la
masa en el extremo superior y de la distancia entre la seccién considerada y ese ex-
tremo. Ahora bien, si A estuviera animado de una aceleracién constante igual a la
méxima (A;,,) la reaccién de inercia.de M serfa también M A,,,, ¥ el momento de
flexién en la varilla a una distancia H—x de M valdria: A, M (H— x), como (17').

Se demuestra asf que para el caso de una varilla infinitamente rigida las soli-
citaciones desarrolladas en ella dependen exclusivamente de la aceleracién del mo-
vimiento oscilatorio y no de su periodo ni amplitud.

Si en la ecuaci6n (10”*) se hace EI = 0 (Varilla infinitamente flexible) se

tiene:
3r*MA ( x’)
= ———— | Hx’— — A
2= oM \NF ) F
o bien: '
3A ( x’)
= Hx?— — ) +A 18
2= —s x 3 + (18)
de donde:
0z 3A
— = 2Hx—x?
w 2w CHE x)
y 2
6z 3A
—_— = —— (QH—2
&t 2@’ ( %)
[
El momento de flexién en la varilla, a una cota x cualquiera, valdra: '\_‘
&’z 3EIA .
m,=EI el H—13) (i9)

Abora bien, un desplazamiento A horizontal de A, si se mantiene invariable la
posicién de M, equivale & una deflexién A del extremo de la varilla, provocado por
un esfuerzo horizontal P de expresi6n:

PH’
3EI

El momento de flexién producido por P a una cota x de la varilla serd igual a
m, = (H—x)P.
Introduciendo el valor de P se tendré4:

3EIA
m, = T (H—X)

expresién anéloga a la de la ecuacién (19).
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Se demucstra asf que para el caso de una varilla infinitamente flexible, las so-
licitaciones cn ella desarrolladas dependen exclusivamente de la amplitud del mo-
vimiento oscilatorio y no de su perfodo o de su aceleraci6n.

Las anteriores conclusiones tienen importancia en cuanto a que demuestran
que: en estos casos extremes, no tiene efecto la forma de la onda del movimiento
oscilatorio y sélo importa la aceleraci6n méixima o la amplitud del movimiento se-
gdn que se trate de una varilla muy rigida o muy flexible respectivamente. En va-
rillas de rigidez intermedia, tal que provoquen resonancia, las solicitaciones son in-
finitamente grandes y tampoco importarfa la forma de la onda, como se comprende.

ESTUDIO DE UNA CEPA DE PUENTE DE HORMIGON ARMADO, CON
DIFERENTES RIGIDLCES, SOMETIDO A UN TEMBLOR

REPRRSENTACION GRAFICA DE LAS SOLICITACIONES MAXIMAS RESULTANTES

El caso de la varilla sometida a oscilaciones horizontales es anélogo al del
pucnte indicado en Fig. 14 sometido a un temblor segln su eje longitudinal, si se

Fig. 14

desprecia la masa de las cepas mismas y la pequefia resistencia al rodado que pue-
dan oponer los rodillos. Nos referiremos al siguiente ejemplo:

Peso de la superestructura que actiia.sobre cada cepa. . 200,000 kg.
Masa de la misma 200,000:980...................... 205
Alturadela cepa....... ..o 800 cm.
Médulo de elasticidad del material de la cepa......... 210,000 kg/cm®
Momento de inercia de la cepa, variable desde........ 0,5 - 10° hasta 20 - 10°

Determinados los momentos méaximos en la base de la cepa, mediante la for-
mula (15) se obtuvo la curva a) de la Fig. 15 para un temblor de onda sinusoidal
cuya maxima amplitud es de 4 cm. y su perfodo de 1 seg. La curva b) da el mo-
manto de flexion en la base de la cepa suponiendo toda la obra sometida a una ace-
leracién continua igual a la mAixima del movimicnto armégnico simple del temblor.
La curva ¢) da el mismo. momento de flexién suponiendo que el temblor se tradu-
ce cn upa simple deflexién de la cepa en una cantidad igual a la amplitud méxima
del movimiento sismico.

Se puede observar que existe bastante analogfa entre la curva a) y la b) para
el caso en que el periodo propio de la estructura, T, es inferior a 0,4 seg., 0 sea
menos de 0,4 T.; ¥y que también hay gran analogia entre las curvas a) y ¢) cuando
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Fig. 15

T, es superio" 2 25T, osea a 2,5 segundos. Como los valores de las curvas b) y
¢) son de muy facil determinacién se ve la posibilidad de adoptarlos en vez de los
valores de la curva a), siempre que la razén T./T, sea menor que 0,4 o mayor que
2,5. Aldn mas, para razones T./T, un poco mayores que 0,4 O Un poco menores
que 2,5 podria seguirse adoptando los valores de las curvas (b) y (¢) modificadas
por un valor de correccién deducido del grifico de l1a Fig. 15.

Ahora bien, como para razones T./T, ain méis pr6ximas a la unidad las soli-
citaciones sfsmicas son demasiado elevadas y no es econbémico generalmente pro-
yectar estructuras que se hallen ¢n tal caso, quedarfa enteramente eliminada la
necesidad de encontrar los valores de la curva {a) que constituyen la mayor difi-
cultad de los chleulos de asismicidad por el método dindmico.

Surge ahora la cuestién de si las vibraciones del sistema eldstico examinado,
en su proximidad con la resonancia, difieren substancialmente de las de otros siste-
mas o si se comportan en forma parecida como para admitir que las conclusiones
que de él se saquen, son aplicables a otros sistemas vibrantes. Estimamos que las
experiencias del profesor Harry A. Williams de la Universidad de Stanford, Cali-
fornia, publicadas en Proceedings of the American Society of Civil Engineers, oc-
tubre de 1937, comentadas por Merit P. White, pig, 858 de la II* parte son bas-
tante luminosas al respecto. En efecto, estas experiencias demucstran que un siste-
ma vibrante de naturaleza enteramente diferente al que hemos examinado se com-
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porta aproximadamente como éste. Ademés, la experiencia demuestra que la teo-
rfa y los hechos concuerdan.

Podrfa entonces establecerse la siguiente norma de célculo aproximado:

1) Calcdlese el perfodo propio T, de vibracién de la estructura.

2) Comphrese éste con los perfodos [T\); = 1seg. y [T.); = 2seg. del temblor (*).

3) Si larazén T,./[T,); < 0,4 calcilese la construcciébn como si estuviera some-
tida a una aceleracién upiforme igual a lo mixima del temblor.

4) Si la razén T./[T,]; > 2,5 calctilese la construccién como sometida a un des-
plazamiento horizontal de su centro de gravedad respecto a la fundacién
igual a la méxima amplitud de la onda sismica.

5) Si 0,4 < T./[T.l; < 0,75 podria calcularse la obra como en el nimero 3) mul-
tiplicando las solicitaciones resultantes por un coeficiente de correccién a)
que variarfa linealmente desde 1 hasta 2 a medida que Ia razén T,/|T,|; va-
ria desde 0,4 hasta 0,75.

6) Si 2,5 > T./|T.l;, > 1,5 se procederfa como en 4) multiplicando las solicita- -
ciones resultantes por un coeficiente de correccién B que variaria linealmen-
te desde 1 hasta 2 a medida que la razén T./[T,|; varia desde 2,5 hasta 1,5.

7) Las construcciones en que 0.75 < T./[TJ, y 1,5 > T./[T|, deben evitarse.

Para poder practicar el método se necesita:

a) Conocer el perfodo de las ondas sismicas;

b) Conocer el perfodo propio de vibracién de la construccién;

¢) Conocer la aceleraci6n méxima de la onda; y

d) Conocer Ia méixima amplitud.

Con relaci6n al perfodo del temblor nos encontramos en los sismogramas con
que este valor varfa extraordinariamente. Existen ondas de apenas algunos centé-
simos de segundo de perfodo, en tanto hay otras que tienen 10 y més segundos.
Esto harfa imposible la aplicacién del método propuesto, y atin m4s, harfa imposi-
ble construir a prueba de resonancia. Felizmente la experiencia parece haber de-
mostrado que la parte destructora de los terremotos se debe & ondas cuyo perfodo
varis entre limites mucho ma4s restringidos. Asf, el profesor Omori, segtin Henry D.
Dewell (Ingenieria Internacional 1928) opina que en la parte verdaderamente des-
tructora de un terremoto el perfodo estd comprendido entre 1 y 114 segundos. La
opinién de John R. Freeman (Earthquake Damage and Earthquake Insurance), pig.
793, tampoco difiere mucho de 1a de Omori, pues acepta como limites probables de las
ondas destructoras 34y 114 segundos. El profesor Imamura, de la Academia Imperial
Japonesa y profesor de Sismologia de la Universidad Imperial de Tokio, opina a este
respecto en su obra <Theoretical and Applied Seismology», (pdg. 40): <Puesto que
en grandes terremotos el perfodo de vibracién que produce destruccién es de 1 a
2 segundos. ..>. En la pig, 44: <Puesto que la fase principal que en general causa
las destrucciones puede suponerse que tiene un perfodo de vibracién de alrededor
de 114 segundos. ..». Mas adelante, en la pdg. 720, dice: «<Pero juzgando por una
dilatada experiencia de grandes terremotos, el autor encuentra que los con periodos
de alredédor de 1,5 segundos son los més frecuentes. . .»>, Finalmente, en la pig.
275 dice: ,... «alin en sismogramas encontramos a menudo ondas de perfodo corto
(0,1 2 0,3 segundos) con amplitudes de alrededor de 1 centimetro superpuestas a
grandes movimientos de la tierra. Sin embargo, puesto que la energia del movi-
" (*) Limites probables entre los cuales varfa el perfodo de las ondas sfsmicas destructoras.
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miento ondulatorio es dircctamente proporcional al cuadrado de la amplitud, son
apenas dignas de considerarse en cuanto a su poder destructivo se refiere. . .>.

Aparte de las opiniones que aqui indicamos puede citarse el caso de los terre-
motos de: San Francisco en 1906, cuyas ondas destructoras tuvieron un perfodo de
1 segundo, segin Omori, y el terremoto que destruyé a Tokio en 1923, cuyo perfodo
. de vibraci6n en las ondas destructoras, fué de 1,35 segundos medido exactamente.

De lo anterior se deduce que, aunque no existe una experiencia definitiva sobre
cuél es el margen de variacién del perfodo de la parte destructora de los terremo-
tos, no parece aventurado aceptar para él los limites de 1 y 2 segundos. Se tomaria
entonces para T, el valor 1 segundo para la aplicacién de la curva (b) y 2 segun-
dos para la aplicacién de la curva (¢). Aunque podrfa haber criticas en cuanto al
rigor con que se han tomado estos limites, debe recordarse que la técnica de la
construcci6én antisismica debe contentarse, por ahora, con hacer estructuras que
tengan la mayor probabilidad de resistir, aunque ésta no llegue a 100%.

Con relacién al perfodo propio de las construcciones estimamos que el mejor
camino seria el experimental.

La expresion general de un perfodo vibratorio es:

T=2,]/;"_7
k

en que T es el perfodo de vibracién, m la masa oscilante, k la rigidez de las partes
¥ 7 un coeficiente que depende de la distribucién de la masa.

Perfodo propio de vibracibn de una columna encastrada en su base (Fig. 16)
(caso de un simple muro encastrado en sus fundaciones). El perfodo estd dado por
la férmula:

—eyt
=3 E
T, = 1,787 V Ph ‘)
Elg !
h
en que P es el peso en kilogramos, del muro o columna, h su al-
tura en centimetros, E el médulo de elasticidad en kg, por cm?, I

I el momento de inercia de la seccién trasversal expresado en W
em*, g la aceleracién de la gravedad expresada en centfmetros

por segundo y T perfodo propio de vibracién expresado en Fig. 16
segundos.

La deduccion de la presente férmula puede encontrarse en el articulo de los
profesores Leander M, Hoskins y Jhon D. Galloway. titulado <Earthquakes and
Structures»>, publicado en Proceedings of American Society of Civil Engineers, de
diciembre de 1938. El coeficiente numérico para las arménicas es el siguiente:

1..' armoénica
T, = 0,284 V"P b’
1 =Y ,_E I g
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3
T, =o,102,|/_Pl‘_
Elg

——

3
T = 0,052 V_E_L
Elg

2. armoénica,

3.* arménica

En general el interés que puede haber en determinar los perfodos de estas ar-
ménicas es escaso porque son tan pequefios que s6lo pueden producir resonancia
con ondas inestables y de muy pequeiia energia destructora.

2. Periodo propio de vibracién de una masa sustentada por un apoyo elastico
(Fig. 17).

Est4 dado por la formula 16) como sigue:

MH’
3EI

T=2~»

en que las unidades son las mismas del caso anterior. Este
caso se presenta en galpones, estanques elevados, machones
de puentes, ete.

3. Periodo propio de vibraciébn de un edificio de varios
pisos del tipo de construccién comercial (Fig. 18).

P

T —

gk

T =
se * 2n-—1
n —— R et —
2 2N+1
Fig. 18 en que T es el perfodo propio de vibracién en segundos,

P el peso expresado en kg., actuante en cada piso y que
puede obtenerse sumando al peso del piso el peso de los semipilares y muros ad-
yacentes al piso considerado, g la aceleracién de la gravedad en cm/seg/seg, k es
la fuerza en kg., que produciria un desplazamiento de 1 c¢cm. en sentido horizontal,
de un riso con respecto a su vecino superior o inferior (Rigidez horizontal entre
pisos), n es el nimero de orden del modo de vibracién buscado y que puede ser 1,
2, 3,... hasta n. En la prictica basta hacer n = 1 porque es el modo fundamental
¢l que constituye el verdadero peligro de la construccién; N es el ntimero de pisos
de la construcci6n, La anterior férmula es véilida solamente para edificios en que to-
dos los pisos son iguales. Su deduccién puede encontrarse en el comentario de Merit
P. White publicado en Proceedings of American Society of Civil Engincers, de di-
ciembre de 1938, pig. 2059. Este comentario completa la teoria iniciada por Lydik
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S. Jacobsen en su articulo «Natural Periods of Uniform Cantilever Beams», publi-
cado en el ndmero de marzo del mismo afio y de la misma revista.

Cuando los pisos son desiguales puede emplearse el procedimiento propuesto
por ¢l Ingcniero don Albecto Claro, que aparece en el niimero de enero de 1944
de «Los Anales del Instituto de Ingenieros de Chiles, pdg. 16, que consiste en de-
terminar la flecha horizontal que se produce en la estructura sometida a cargas
horizontales iguales al peso de la construccién: El perfodo queda dado por Ia ex-

presién :
T=02)%

en que T es el perfodo propio de vibracion de la estructura, expresado en segundos
y & es la flecha horizontal exprcsada en centimetros. En estructuras con proyecto
definitivo la aplicacién del procedimicnto es ficil porque los momentos de flexion
en los pilares son conocidos, lo que permite obtener rapidamente la flecha horizon-
tal 6 . Cuando sélo se dispone de anteproyecto, si la estructura es regular, puede
emplearse la férmula aproximada que indica el seiior Claro en su publicacién de
«Los Anales del Instituto de Ingenieros de Chile», de marzo de 1944, o determinar
aproximadamente los momentos de flexi6n en los pilares, como lo mostraremos mds
adelante. Sin embargo, es necesario tener presente que los casos de construcciones
"complicadas deben resolverse mediante modelos a escala que son los Gnicos que
conducen a resultados favorables en esta clase de determinaciones, sin necesidad
de largos y tediosos procedimientos.

Con relacién a la aceleracion méxima de la orda, puede observarse lo siguien-
te: El valor de esta aceleracion cs la base de cdlculo para construcciones rigidas
(T./T, < 0,75), segin nuestro método. Al fijar esta aceleraci6n podria pensarse en
adoptar los valores m4ximos instantineos que acusan los acelerébmetros durante
terremotos destructores. Este modo de proceder, sin embargo, no produce resulta-
dos satisfactorios como se comprobé en el terremoto de Long Beach (EE. UU.).
En efecto, en esa ocasién los acelerometros midieron aceleraciones instantineas
maximas comprendidas entre 0,3 gy 1,0 g (Engineerings New Record, abril 6 de
1933). Sin embargo, las construcciones ealculadas para resistir aceleraciones de 0,1 g
no recibieron dafio alguno y la destruccién general ocasionada por el temblor fué
de moderada consideraciéon. La explicacién de esta aparente anomalfa podria encon-
trarse en que las grandes aceleraciones instantdineas se producen: o porque la for-
ma de la onda sfsmica presenta puntas pronunciadas o porque son ondas de muy
corto perfodo. Pues bien, en amhbos casos el tiempo en que sc mantiene el alto va-
lor de la aceleracién es cortfsimo y los desplazamientos del terreno de fundacion
durante cse tiempo son tan pequefios que pueden ser absorbidos aun por la escasa
elasticidad de los edificios rigidos. Por esto parcce mis acertado atenerse a la ex-
periencia de edificios rigides que han sido calculados para resistir aceleraciones de-
terminadas y que se han comportado satisfactoriamente en terremotos destructores.
La prictica japonesaindica que estas aceleraciones estan comprendidas entre 0,1 g
y 0,2 g.

Finalmente, con relacién a la amplitud maxima de las ondas sfsmicas se puede
decir lo siguiente. Esta amplitud sirve de base para el cdlculo de construcciones no
rigidas (T./T, > 1,5). Hasta ahora hay muy escasas medidas de amplitud de on-
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das sfsmicas en el 4rea de méxima destruccién. Se debe esto a que las observacio-
nes se hacfan, hasta hace poco tiempo, en estaciones destinadas a medir temblores
de poca intensidad, y cuando sobrevenfa un terremoto se saltaban las agujas indi-
catrices del aparato. Opina a este respecto Jhon R. Freeman que el Gnico sismo-
grama que da datos completos aceptables es el del terremoto de Tokio, del 1.° de

40 N

Jﬂf 15.783) ls-éﬁ)

o |{143))

20

0

£
10 \

\
0 SE ﬁk \

A\

a
(12.45) <
40 (13.755)
e
50 17543 V6#53)
60l

o 20 (0 S /0 @20 3

’

Movimiento horizontal en
/8 12 parte del terremoto
de Tokio (12-1F-923)

B ( Escala Natura/)'
Fiyg. 19

septiembre de 1923. Segiin este sismograma, el primer movimiento que fué el mas
destructor, tuvo ondas de 8,9 c¢cm. de doble amplitud, o sea, 4,45 cm. de amplitud
(Fig. 19). Segin Omori, 1a doble amplitud en el terremoto de San Francisco de
1906 fué de 5 cm. (Dewell, Ingenierfa Internacional, 1928). El terremoto de Uraga
(Japén) el 26 de abril de 1922 tuvo doble amplitud medida de 6 e¢m., o sea 3 cm.
de amplitud. Aparte de estas amplitudes de las ondas sismicas durante el perfodo
destructivo del temblor, se manifiestan ondas lentas de dos, tres y mas segundos
que suelen tener mayor ‘amplitud que las ondas destructoras. Asf, por ejemplo, en
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el citado terremoto de Tokio se produjo, algunas horas m4s tarde que el movimien-
to principal, un segundo movimiento cuys amplitud alcanzé a 10 cm, con perfodos
comprendidos entre dos y tres segundos. Si el perfodo de ondas de esta clase se
mantuviera constante y en concordancia con el de estructuras no rigidas, constitui-
rian un peligro evidente para ellas. Felizmente, por los datos de los sismogramas
de que se dispone, estas ondas no tienen frecuencia mantenida como Ia de las que
hemos llamado ondas destructoras (de perfodo comprendido entre 1 y 2 segundos),
sino que su frecuencia varia en cada vaivén. A este respecto, refiriéndose al terre-
moto de Tokio dice Freeman (pdg. 753): <Resulta de observaciones posteriores, que
no hubo constancia en las ondas sfsmicas de mayor amplitud del segundo movimien-
to en la tarde del 1.° de septiembre de 1923, lo que influyé en evitar la acumula-
ciébn de tensiones, acumulacién gue debe haberse producido en el movimiento prin-
.cipal, lo que posiblemente fué una gran suerte para las estructuras sometidas a
este segundo movimiento».

Con todo, es evidente que las ondas lentas en los grandes terremotos es una
de las materias m4s interesantes que deben ger estudiadas por la Sismologia.

De acuerdo con los escasos datos disponibles, pareceria suficiente aceptar 3 a
4 cm. como amplitud méxima del movimiento sismico. Sin embargo, debido a la in-
certidumbre actual, estimamos prudente adoptar valores que estén comprendidos
entre 4 y 6 cm. )

Ejemplos.—Damos a continuacién algunos ejemplos de cilculo de solicitaciones
sfsmicas en estructuras corrientes.

1) Muro de hormigén armado de 0,20 m. de espesor y 3 m. de altura, encas-
trado en los cimientos (Fig. 20).

El perfodo fundamental de vibracion est4 dado por la férmula:

T, = 1,787/ ——

en que: P = 2,400°0,2 '3 = 1,440 kg.
h = 300
E = 210,000

Im 1 100 * 20° = 66,700
12

g = 980

de ;ionde:
T, = 0,095 segundos.

Puesto que se trata de una estructura rigida (perfodo propio de vibraci6n infe-
rior a 1 segundo) adoptaremos el temblor de 1 segundo, o sea T, = 1. Tendremos
entonces: T./T, = 0,095 < 0,4, o sea, que corresponde al caso 3) en que la accién
del temblor se asimila a una aceleracién uniforme igual a la méxima del temblor,
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Si se admite 0,15 g. para esta aceleracion la solicitacibn méxima del muro, en su
base sera:

h
M=P Y 0,15 = 1,44 -1,50 - 0,15 = 0.322 ton/m.

2) Puente de tres tramos con apoyos extremos de deslizamiento. Cepas y su-
perestructura de hormigén armado. Temblor longitudinal (Fig. 21).

o 16 m, e 20 m. ot 16 m ———rt

: Peso'p = 10 t. por m. lineal
[ B S
! : \L(nea del’
hy =10m. . ' centro de gra-
vedad.

Sobre cada cepa gravitan 26 m, de puente, o sea 260 tom., luego
M = 260,000 : 980 = 255.

El momento de inercia de la cepa resulta de los momentos de inercia de los
diferentes trozos de que se compone. El trozo h; tiene un gran momento de iner-
cia I; que puede considerarse infinitamente grande en relacién con los del resto de
la cepa. El siguiente ticne un momento de incrcia I; = 2°10° cm* y ci inferior tie-
ne un momento de inercia I, = 4'10°. Se ha considcrado la ceps encastrada 0,50 m.
bajo el nivel del suelo. La masa de la cepa se ha despreciado. Cuando no es ente-
ramente despreciable puede suponerse que la correspondiente a la mitad superior
de la cepa se halla concentrada a la altura del centro de gravedad de la viga.

La altura de 1a masa M sobre la scecién de encastramiento es H = h; = 1,200
cm.

El momento equivalente de inercia de la cepa se obtiene por la relacién:

h,’
h|3 — hz’ h23 _ h;’ h;J

1.“+ I, +1,

I, =

O sea:
I, = 2,36 - 10° cm.*

y el perfodo propio de vibracién sera:

MH’ 265 - 1,440,000.000
T = = == 3,48 X
2 V sET o8 V 3 - 210,000 - 2,36 - 10° Scg
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Se deduce que la estructura es flexible (perfodo propio de vibracién superior
a 2 segundos), y, en consecuencia, dcbe considerarse cl temblor de 2 segundos:
T. = 2. Entonces: T./T, = 3,48/2 = 1,74.

Esto corresponde al caso 6) en que la construccién se calcula como sometida
s un desplazamiento horizontal de su centro de gravedad respecto a la fundaci6n,
igual & la méxima amplitud. Esta solicitacién queda recargada con el coeficiente 8
correspondiente, que vale en este caso:

1,52
B =1 —I—T = 1,76

Si se admite como mixima amplitud del temblor A = 4 em. tendriamos el si-
guiente momento méximo en la cepa:
3EIA 3-210,000 - 2,36 - 10° - 4
H? 1200%

m= = 4,130,000 kg/cm.

Este valor, multiplicado por ¢l coeficiente 8 = 1,76, nos da finalmente la so-
licitaci6n sismica 4.130,000 X 1,76 = 7.270,000 kg/cm., o sea, 72,7 ton/m. en la
base de la cepa.

3) Edificio de hormig6n armado de 3 pisos, con las caracteristicas que se
indican en la fig. 22. La cifra encerrada en los pequeiios circulos es la rigidez rala-
tiva, proporcional al valor:

EJ
k=T -
A//’ )
Siguiendo el procedimiento propuesto por el sedor Claro se tiene, para el f)ei?
rfodo propio de vibracion de la estructura: ! |
T =02)5 v

5 es el desplazamiento horizontal del dintel 1-2-3 debido a las cargas totales
actuando horizontalmente. Segin este procedimiento es preciso determinar los mo-
mentos de flexién en los extremaos de los pilares. Estimamos suficientemente aproxi-
mado, para este objeto, cl siguiente método de obtencién de los momentos de
flexién:

1) Determinese el desplazamiento é en la hipétesis que todos los dinteles son
infinitamente rigidos. El desplazamiento §, del dintel 1-2-3 respecto del 4-5-6 seré:

P H’ 40,000 X 400’
12E2J),  12X21X10°X4X10°

0 =

= (0,253 cms.

El desplazamiento 6, del dintel 4-5-6 respecto del 7-8-9 serd, andlogamente:

(P, +P,)H,’ 80,000 X 400°
8 = = = 0,339 cms.
2 12EZJ, 12 X 21X 10° X 6 X 10° 3
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p=4tonsiml - p=4tons /m.l. LS
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Fig. 22

Y el desplazamiento 5; del dintel 7-8-9 respecto de las fundaciones 10-11-12
ser: \

5o (Py+P,+P)H’ 120,000 X 400’ 0378 ems
’ 12EzJ, T 12X21X10°X8X10° '

2) Determinense los momentos de encastramiento de los pilares en los dinteles

de acuerdo con la hnpéteexs hecha en el N.° 1). El momento est4 dado por la expre-

8i6n:
6E
M= ..__H'ZI_A_

n que A es el desplazamiento horizontal entre dinteles vecinos. Se tiene asf pars
o8 diversos pilares:

6X21%10° X1X10°X0,253

1“ l\I 1—-4 = 4002 M

= 20tons. m. ;M,., = 20tons, m.

1 X'10° 10°
25 M, _6x21xX xzzx 0°X 0253 _
- 400
= 40tons. m. ;M;_, = 40 tons. m.
6X21X10°X1X10°%025 _
400° -

3‘6 MJ —6 =
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‘= 20tons.m. ; Mg_;=20tons. m.

6x21x10° X1, 0° % 0,339
o M, = X 21X 4><0025x1 X 0,339

=40tons. m. ; M,_, = 40tons. m.

6 X 2'1 % 10° X 3,0 X 10° X 0,339

M = _
e = 400’ :
=80tons.m. ; M, ; =80tons. m.
2- 5 '
69 M,, = 621 X10 X 1,5 10°X0.339 _

400’
= 40tons.m. ; Mg, = 40tons.m.

6 X 21 X 10° 10° X 0,378
710 My_j, = - 222X gofx“x 8

=60tons. m. ; Mo, = 60tons. m.

6 X 21Xx10° 6
811 M, = X 21X 10° X4X10°X0378

400°
=]20tons.m. ; M;;_5=120tons. m.
. 6 2.1 105 6
012 M, = SXZIX10 X2X107X0378 _

400°

= 60 to;ls. m. ; LIH__Q = 60 tons. m.

3) Determinense, aproximadamente, los grados de encastramiento de los pilares
en los dinteles. Podria admitirse como suficiente aproximacién, para este caso, asi-
milar el grado de encastramiento a la raz6n entre la suma de los valores de k de
las barras concurrentes al nudo, excluyendo aquella cuyo grado de encastramiento
se quiere determinar, y 1a suma de los valores de k de todas las barras concurren-
tes. Se obtienen asf los siguientes grados e de encastramiento, que aparecen en el
rectdngulo de la figura.

2 242
= = Q. . = ———— = 0,667 ; = = 0.667
G~z T s e =T B-6= oF1
2 4+ 15 24342
= ——— 7 TBs__y = =0780; =
= Traris i i e e e
2 :
2+15+1
142 24242

- e 0667 5y = e = 0.667 ey =
7= T¥2+15 =8 2 F2+2+3 e
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2+1
= —ee = (),667
. 241415
242 24442
= ————=(.728 ; = ———— = 0729, ;e9. 4 =
7= 2¥2+156 T e tat2+3 '
2
- —2*2 _ _ o7
242415
15 + 2 24342
= ——————— =0.638; = = 0.638 ; =
t—10 15+2+2 €311 2+3+2+4 913
2415
= ———— = (.638
241542
0 9] Qo
ey = = 1.00;5”._.8= T = I'OO;CIH -
Q0
a0

4) Multiplfquense los momentos de encastramiento de los pilares, obtenidos en
el N.22) por los grados de encastramiento respectivos. Se obtendr4 asf en los diver-
808 pilares:

M'—,= 20X 0667 =1333 tops.m. ; M’/,_, = 20X078 = 15.6 tons.m.

M,y =40X0667=2668 » > ; M, , = 40X078 =312 > >
M, =20X0667=1333 » » ; M, = 20X078 =156 > »
M., = 40X0667=2667 > > ; M,_, = 40X073 =202 > >
M’s s = 80X 0.667 = 53.2 > » ; Mgy =80X0638=510 > »
Moo = 40X0678=266 » » ; Moy, =40 X073 =202 » »
M’;_10= 600,638 = 38.1 » » ; My ;=60 X10 =60 > »
My 1=120X0638=766 > > ; M, 4=120X10 =120 > >
Mo 2= 60X0.638 = 38.1 » > ; My 4=60 X10 =60 > >
5) Establézcase el valor del momento total en cada piso:
M,=PXH
En el dltimo piso se tiene: My=P,XH;=40X 4 = 160 tons. m.
En el segundo piso se tiene: M, = (P, +P;) X H, = 80 X 4 = 320 tons. m.,

En el primer piso se tiene. M; = (P, + P, 4+ P;) X H; = 120 X 4= 480 tons. m.
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6) Establézcase la relacién entre estos momentos totales, obtenidos en 5) y
Ia suma'de los momentos M’ de cada piso, que se indican en 4). En el piso su-
perior se tendrd: 13,33 + 15,60 + 26,67 + 31,20 + 13,33 + 15,60 = 115,72 t. m. Si
llamamos a, esa relacién se tendrd. -

160
115.76

a = = 1.525

En igual forma se obtiene para el segundo piso el valor a;, = 1.43 y para el
primer piso. a; = 1.22.

7) Multipliquense los momentos M’ por los coeficientes a;, 8; ¥ 8; en cada
piso, con lo que se obtendr4 el valor aproximado de los momentos M” en los pi-
lares. Se llega asi a los siguientes momentos de flexi6n:

M”_4=1525X1333=203 t.m. ; M’ _,=143X266=238 t m.

' M7;_10=122X381= 465 t.m.
M7, s =1525X 26.7=406 t.m. ; M’ _¢=143X632=762 t.m,
M 1 =122X76.6=935 t.m.
M”;_6=1525X1333 =203 t.m ; M"s=143X266=2380 t.m.

M7 12 =122x381=465 t.m.
M" oy =15256X158=237 tm ; M"=143X292=417 t.m,
M”10, =122%X60=732 tm.

M?s ;=1525X312=474 t.m. ; M"s=143X51.0=729 t.m.
M) s=123X120= 1464 t.m.

M7 =152 X156 =237 t.m. ; M ,=143X292=417 t.m.
M), 5=122X60=732 t.m,

Del conocimiento de los momentos de flexi6n aproximados se obtiene el des-
plazamiento § del dintel superior. En un caso general de estructura de n pisos,
designando por Mo—; ¥ Mo los momentos en los extremos inferior y superior de
un pilar del primer piso. por M,_, y M,_, los momentos correspondientes al pi-

lar del segundo piso de la misma columna, etc., la expresiéon de & dada por el se-
fior Claro es:

X M, ,—2M,.,
6ko_, . 6k

+...

z\in—-(n—l) —2M (m—1)—n

+
6k (n—1)=~n
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M, _o— My
2koy

+(H,+H,+...+H,.) +(H’+H....+H,,)

M, ,—M_, M—ty—p—2 =~ Mp—3—tn—1)
+...H, X
1k,_, 2 kpn—2—in—1)
H,, H,... H, son l!as alturas de los pisos a partir desde el primero y Ko,

Ky—,.... Kne1)—n) son los valores de k para los diversos pisos de una misma co-

Jumna.

Se ha considerado el desplazamiento & de una columna cualquiera porque los

de las demds columnas son iguales debido a que estdn ligadas por los dinteles.

Esta expresién general, cuyo desarrollo aparece en la publicacion a que se ha
hecho referencia, toma, l6gicamente, para el caso particular de nuestra estructu-

ra, la expresion:

M;_1o—2M;o_ M, ,—2M,_ M_—2M
6=H,( 7—10 10—7 —7 7—4 1—4 +—1)+

6k, 10 6k, , 6k,
M, ,—M M, ,—M,_
+ Hl X 7—10 10—7 + H] 47 7—4
k0 2k;—y
46.5—2 X 73.2 38—2 X 41.7 203 — 2 X 23.7
a=o.0127( 2 2x lsx + - )T

46.5—73.2 38—41.7
0.0762(
+ 2 + 2X15

6 = 247 cms.
El periodo resulta entonces:
T =02/ = 0315 segs.

Como comprobacién calcularemos la flecha de la columna central, que es:

M —2M, M, . —2M M, ;—2M,_
6=H,( &1 11—8 58 8—5+ 2—$ sz)+
6ke iy + 6k 4 6k, 5

—_ - _a—M
+H,( Mg ;i —My—s M;_, 8§ )

kg1 2 X ks_g
- 0.0127 ( 93.5—146.4 X 2 " 76.2—833 X2 " 406—474 X 2 )
4 3 2
+ 0.0762( 93.5—146.4 + 76.2;83.3 )
5 =255

T =102 V_B- = (.320 segs.
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OBJECIONES 4 LA TEORf{A

Dos son las principales objeciones que se han hecho a esta teorfa:

Primero, que en muchos temblores, especialmente los observados mediante
instrumentos modernos en Estados Unidos, los perfodos de vibracién de las ondas
principales son mucho menores que un segundo, o sea, que el limite peligroso que
aqui hemos indicado. Cientos de esos temblores han tenido perfodos comprendidos
entre 0,1 y 0,7 segundos.

Segundo: que la teorfa se ha formulado para un movimiento oscilatorio de
duraci6n indefinida, en tanto que los temblores duran rara vez méis de 100 segun-
dos en toda su intensidad. En otras palabras, la teorfa no ha considerado que los
temblores ticnen principio y fin.

Con relaci6n a la primera objecién cabe observar que esos cientos de tem-
blores medidos, cuyo perfodo fué inferior a un segundo, no eran terremotos, ni
han producido dafios dignos de consideracién, en tanto que los Gnicos dos terre.
motos destructores, cuyo perfodo ha sido bien medido, que son los de Tokio (1923)
y Uraga (1922) tuvieron perfodo de vibracién superior & un segundo e inferior a
dos, en sus ondas principales. Ademé4s, hay razones para pensar que todos los te-
rremotos destructores tienen perfodos de vibracién préximos o superiores a un se-
gundo. En efecto, debido a la naturaleza elastica de las capas rocosas el movimien-
to de la tierra no puede alejarse mucho de la ley sinuosidal, o sea, que la acele-
racién m4xima estd dada por la expresién:

A - 47 Apax

max Tz
en que Anex ©s la amplitud o elongacién m4xima del movimiento y T el periodo.
Como hasta ahora se ha considerado suficientemente seguro, casi en todo el mun-
do, dar & A,,,, el valor 0,1 g aceptaremos este valor como constante para todos
los terremotos (*), con lo cual se obtiene, de la f6rmula indicada, la siguiente ta-
bla y gréfico;

A pox T A T
6,00 cms. 1,70 segs. 1,65 cms, 0,90 segs.
5,00 > 1,56 » 1,44 » 0,84 H]
4,00 » 1,39 » 1,00 > 0,700 »
3,00 » 1,20 » 0,50 » 0,49 »

»

2,00 » 0,98 » 0,25 > 0,35

(*) El valor 0,1 g adoptado no toma en cuenta los valores méximos instantdneos que pue-
den producirse durante un cortfsimo perfodo de tiempo y que alcanza a menudo a 0,3g y més.
Estas aceleraciones instant4neas uo afectan a las construcciones porque los desplazamientos que
se producen mientras duran son tan pcquefios que pueden ser absorbidos por la elasticidad de los
materiales, como ya lo hemos expresado. '
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Resulta asf que los temblores de menos de 0,7 segundos de perfodo tienen am-
plitudes de onda del orden de los milimetros solamente, o sea que ocasiopan de-
formaciones que pueden ser absorbidas por la elasticidad de los materiales o por
su plasticidad, sin alcanzar el limite de ruptura. En cambio, cuando el perfodo
con que vibra el terreno es mayor, 1a amplitud del movimiento, al crecer con el
cuadrado del perfodo y hacerse del orden de los cent{metros, no puede ser absor-
bida por la elasticidad o plasticidad de los materiales, lo que hace que sobrevenga
el derrumbe total de la construecién. Lsta es la razon por la cual hemos conside-
rado como terremotos aquellos sismos que tienen un perfodo supcrior a 0,75 segun-
dos y simplemente como temblores a aquellos de perfodo inferior.

Si se supusiera un terremoto en que su onda, junto con tener amplitud de va-
rios centimetros, o sea, capaz de provocar el derrumnbe de las construcciones, tu-
viera un perfodo de décimos de segundo, la acelcracién resultante no serfa ya de
1/10 a 1/5 del valor de la gravedad sino que muchas veces ese valor y no habgia
construccién capaz de resistirlo, Felizmente esta clase de terremotos no se ha pre-
sentado hasta ahora.

Con relaci6n a la segunda objecién, o sea, a que el temblor tiene principio y
fin, puede observarse que una estructura que oscila sincrénicamente con el suelo
de fundacién, o sea, en resonancia, aumenta la amplitud de su movimiento en cada
gemi oscilaci6n en una cantidad igual a la amplitud de esa semi oscilacién. Por
ejemplo, si hay dos oscilaciones completas de cinco centimetros de amplitud, la
deflexi6n total a que alcanza la estructura es de 4 X 5 = 20 cms. lo que basta y
sobra para determinar su derrumbe, sin esperar que el movimiento se mantenga
indefinidamente. Ahora bien, si observamos que en sismogramas como el del terre-
moto de Tokio (Fig. 19), que ya conocemos, se han presentado tres oscilaciones
completas casi de igual perfodo en las ondas principales, se comprenderd por qué
estimamos que la teoria no s6lo es vilida para un movimicnto oscilatorio indecfini-
do, sino que también para un movimiento con principio y fin.

Ademis de estas objeciones se ha dicho que en cada localidad el suelo tiene un
determinado perfodo propio de vibracién, perfodo que debe influir en el comporta-
miento de los edificios.
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Es evidente que el perfodo propio de vibracién de un suelo produce ondas de
ese mismo perfodo. Sin embargo, en los grandes terremotos la oscilaci6bn del te-
rremoto no es libre sino forzada por la oscilacién de las grandes masas rocosas
que lo rodean. En consecuencia. l1a onda fundamental, que es la més destructorsa,
tiene el perfodo de vibracién de esas masas. Solamente las ondas superpuestas, o
sea, las menos perjudiciales tienen e] perfodo propio de los terrenos.

LA TEORfA ALA LUZ DE LA EXPERIENCIA JAPONEBA

La mayor experiencia japonesa se obtuvo con motivo del terremoto de Tokio
de 1923 y ella est4 resumida en el informe presentado por la Sociedad de Inge-
nieros Japoneses. Del capitulo relativo al perjuicio sufrido por los edificios copia-
mos el siguiente extracto publicado por John R. Freeman en su obra <Earthquake
Damage and Earthquake Insurance»:

«1.> La experiencia dejada por el terremoto del 26 de abril de 1921 no fué
suficiente para dictaminar sobre la capacidad de resistencia a los temblores, del
hormigén armado porque este material estaba s6lo comenzindose a emplear y las
fallas observadas no eran de magnitud suficiente para dejar lecciones definitivas.

2.° La confianza en el hormigbn armado como material contra terremotos fué
creciendo hasta el terremoto del 1.» de septiembre de 1923, en que se. habfan pre-
sentado numerosos accidentes en edificios de ese material. En ese dltimo terremo-
s0 se observé muy marcada la importancia de los cdlculos de asismicidad.

3.2 El estudio se refiere a 65 edificios de hormigén armado que sufrieron con
el terremoto, algunos de los cuales fueron enteramente destruidos.

4.° El hecho mds sobresaliente es que en cuatro de estos edificios de hormigén
armado situados sobre terreno blando y rodeados de edificios destruidos, no ocu-
rri6 ningdn accidente debido & que estos cuatro edificios habian sido proyectados
cuidadosamente por ingenieros competentes que consideraron la solicitacién de
los temblores en todos sus detalles.

La diferencia en la extensién de los perjuicios en los 65 edificios presentados
aparece explicada por las diferencias en el cuidado que se tuvo en el proyecto
para considerar los esfuerzos sfsmicos: aunque en algunos casos puede atribuirse a
la movilidad del terreno de fundaci6n, a la imposibilidad de dar una adecuada ri-
gidez a la obra por culpa del plano de arquitectura o por otras imperfecciones.

5.0 Los terremotos de junio 10 de 1894 y abril 26 de 1922, fueron menos des-
tructivos que el de septiembre 1.° de 1923 porque la gran amplitud y aceleracién
del movimiento s6lo se produjo una o dos veces sucesivamente.

6.2 Se establece que en muchos terremotos como el de 1923, ciertos edificios
sufren oscilaciones y esfuerzos muy ripidamente crecientes debido a los choques
sucesivos que se suman en su efecto cuando se sincronizan con el perfodo,de vi-
bracién del edificio.

7.° E] amortiguamiento de las vibraciones debido & la friccién interna, que
hace menor la acumulacién de esfuerzos en pulsaciones sucesivas, depende de la
clase de estructura. Este amortiguamiento cs menor en estructuras metélicas sin
tabiques interiores y con muros de poco espesor, que en el caso de estructuras ri-



120 ANALES DE LA FACULTAD DE CIENCIAS FISICAS Y MATEMATICAS

gidas con tabiques interiores bastante firmes y muros exteriores macisos que tienen
s6lo pequefios vanos.

8.° Se indica también que las oscilaciones que fatigan y deforman la estructura
dependen en mucho de la altura y naturaleza del edificio, de tal manera que en
una localidad determinada, en que la aceleraci6n de la vibracién en el suelo sea de
0,1 g, el edificio puede atn recibir una aceleraci6n de 1/3 a 1/2 g.

Perfodo de vibracién de los edificios.—9.° Antes del terremoto de 1923 se ha-
bian medido los perfodos de 5 edificios tipicos. Examinando su comportamiento
durante el fen6meno se comprobb que los daiios crecfan proporcionalmente al perfo-
do propio de la estructura y que el tinico entre las 5 construcciones que no tuvo
dafios fué el de menor perfodo.

Los perfodos dc vibracién se midieron tirando enérgicamente de la parte su-
perior del edificio mediante un cable y winche y soltindolo bruscamente. Los pe-
riodos de vibracién para edificios de hormigén armado estaban generalmente com-
prendidos entre 0.5 y 0,65 segundos y, en general, eran un poco menores para
estructuras de acero y concreto que para estructuras de acero con relleno de la-
drillo (*).

10. Las medidas de perfodo de vibraci6n de los edificios demostraron que los
perfodos crecen ligeramente con el crecimiento de la amplitud de las oscilaciones,
de modo que durante grandes terremotos es de suponer que los perfodos propios
sean mayores, en cierto grado, a los medios».

LOS TEMBLORES Y EL TERRBNO DE FUNDACION

Hemos visto que las capas superficiales de la corteza terrestre se mueven,
durante los terremotos con un movimiento que, en puntos alejados del epicentro,
es asimilable al arménico simple, en que predomina la componente horizontal. En
el epicentro los movimientos son bruscos y desordenados y predomina en ellos la
componente vertical.

Pero lo anterior es solamente aplicable a los suclos compactos, constituidos
por roca o por conglomerado. Los terrenos sueltos estin sometidos a movimientos
distintos, en qué pueden observarse los siguientes casos:

17 Si el terreno suelto estd contenido en un cofre rocoso como indica la figu-
ra 24 el movimiento arménico simple del cofre se transmite al relleno; pero éste lo
amplifica a veces considerablemente. El profesor Jacobsen de la Universidad de Stan-
ford (California) ha hecho experiencias que dan una idea clara de esto. Consistieron
ellas en colocar sobre una mesa vibrante, un cajén de madera de 0,75 X 1,05 X
4,80 mts.,, con arena cuyo espesor variaba entre 0,6 y 0,9 mts.,, con diferentes
grados de humedad. Sobre la arena se colocaba un inscriptor automético del mo-
vimiento de la arena. Las conclusiones a que lleg6 el profesor Jacobsen se resu-
men como sigue: )

Cuando el contenido de humedad de la arena era tan grande que su rigidez

(*) Obsérvese c6mo el punto N.° 9 del informe justifica la recomendacién que hemos hecho
de adoptar un coeficiente g do correccién, al coeficiente sfsmico, en estructuras cuyo periodo pro-
pio de vibracién estd4 comprendido entre 0,4 y 0,75 segundos.
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al cizalle quedaba fuera del perfodo elistico, la naturaleza del movimiento de la
arena no era una vibraci6n arménico-simple, sino que era un movimiento de vai-
vén con muy ripidas vueltas atrds que produce aceleraciones casi independientes
de la frecuencia y amplitud. Hay evidencia de que se producen aceleraciones en
la parte superior de la arena que alcanzan a tres y, tal vez, cuatro veces las de
la mesa; pero de duracién muy limitada. El profesor Jacobsen corroboré también
los resultados de las experiencias del profesor Rogers que demostraban que en la
parte superior de la arena mojada, la amplitud del movimiento alcanzaba hasta
el doble del de la mesa y la aceleraci6n hasta el triple. (Freeman, Earthquake
Damage and Earthqueke Insurance. Pig. 726).
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( Terrano svelto )

( Terreno congromerade

Otro efecto del movimiento en el relleno es que se asienta, como todo mate-
rial suelto sometido a sacudidas. Este asentamiento se va efectuando paulatina-
mente, durante todo el tiempo que dura el sismo. La magnitud de este sentamien-
to depende: 1) del espesor de la capa de material suelto; 2) de la duracién e in-
tensidad del temblor: y 3) del grado de acomodacién que haya tenido previamen-
te el relleno.

En la figura 25 el suelo compacto presenta una discontinuidad o barranco
subterrdneo ab. El relleno a la izquierda de ab se sienta menos que el que csté a
la derecha, debido a su menor espesor. Este desigual sentamiento origina una des-
nivelacion en la superficie, peligrosa para la edificacién. (Fig. 25) o produce una
falla y la destrucci6n segura de la estructura, si la desnivelacién es muy pronun-
ciada, como muestra la figura 26, en que se ha quebrado la superficie.

Lo anterior indica la necesidad de examinar la profundidad de los rellenos so-
bre los cuales se quiere edificar.

La experiencia ha demostrado que los rellenos profundos y uniformes, cuya
superficie es horizontal son favorables para la edificacién, especialmente si las fun-
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Fig. 26

daciones estin constituidas por radiercs, a pesar de la mayor violencia y amplitud
que ahf se observa en las oscilaciones. Parece que las partfculas sueltas del relleno,
bajo el radier, actdan como rodamientcs o polines que amortiguan el movimiento.
Esto es especialmente efectivo cuando la construccién es muy rigida

Si el terreno suelto descansa sobre una superficie cop :

- X glome ineli
se indica en la figura 27, las trepidaciones del temblor | rada iuclinada, como
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Fig. 27

tan peligrosa para ‘la edificacién que pued.e darse por segura sy destruccién. Sin
embargo, un relleno’ muy delgado no serfa inconveniente para fundar profundizan-
do los cimientos hasta el terreno firme conglomerado, como muestra la figura 28.
Los pilares de fundacién deben, en este caso, ser calculados para resistir, ademéas
de los esfuerzos propios de su condicién, el empuje de ticrras del relleno que, al
desplazarse manteniéndose los pilares inméviles, ejerce un_auténtico empuje pa-
sivo sobre ellos.

ONDAS CRAV{FICAS

Cuando el terreno que se halla en un cofre de subsuelo conglomerado o roco-
so es de consistencia fangosa semi liquida en su parte infcrior ¥ més consistente
en su superficie, pueden producirse ondas gravificas, que son verdadcramente olas
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Fig. 28

de tierra. Su largo de onda es, frecuentemente de 10 a 12 metros y su altura de
30 a 40 centimetros. Sin embargo, se han observado ondas gravificas de més de
un metro de altura. La velocidad de propagacién de estas ondas no es de més de
7 a 10 metros por segundo, debido a que en esa propagacién interviene solamen-
te la gravedad y no las fuerzas elésticas de la cohesién del material, fuerzas estas
dltimas que no existen por tratarse de fango.

En obras de puertos en que se han quitado terrenos al mar mediante muros
fundados en roca, que se rellenan posteriormente con fango extraido del fondo del
mar mediante dragas, existen condiciones propicias a la produccién de ondas gra-
vificas. Como ellas representan un peligro cierto para la construccién, debe tra-
tarse, en lo posible, de mejorar la calidad del relleno o evitar la construccién de
obras de caricter dt%ﬁnitivo, a menos que se funden en el fondo de roca.

(Continuard).





