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NaTA ~RELIMIN~A 

Se prelende en este curso curso desarrOIIar el sentido, I• intuici6n y el

criteria estructural oel estudiante, hacrendole ver cuales son los aspectos 

basicos del diseno y que decrsrones son las rmportantes. El tratamiento es

leneral en el sentido de que las estructuras nose clasrfican para su estu

~io por los materiales de que estan hechas sino por su funcron. Esto facil! 

ta el estudio comparatrvo de las distintas alternativas posibles para resoj 

ur un problema estructural dado y permite que el alumno adquiera cierto -

sentido de que formas estructurales y que ma!eriales son convenientes en -

cada caso. Aunque no se hace enfasis en los aspectos de detalle del dimen

sionamiento se considera que el enfoque dado al curso proporcionara suli -

cientes conocimientos a los alumnos para que puedan establecer las drn.ensip 

nes generales de los elementos de una estructura con una aproximacion razo
nable. 

tvidentemente uno de los aspectos fundamentales del diseno es el conocimie~ 
to de las sol ici tacrones que actuan sobre las estructuras. Si este conocr -

oiento es inadecuado resultan inutiles los refinamientos que pueden lograr

se en el analisis y dimensionamiento. Por ello una gran parte del curso se

dedica at estudio de Ia estructura de las solicitaciones y de Ia cuantifi

caci6n de sus efectos sobre las estructuras. 

Del anal isis del proceso de diseno efectuado en If inciso 1.1 se deduce la

i•portancia de Ia elecci6n de Ia forma o tipo estructural. Por lo tanto ta~ 

bien se dedica bastante espacio a los problemas generales de estructuracion 

y a un estudio funcional de las lormas estructurales basicas que integran
I as est ructuras. 

Los principios generales del diseno estructural se ilustran primero en el

estudio de los sistemas de piso y techo. Despuis se analizan los principa

les tipos de estructuras clasi 1icadas de acuerdo con sus caracter isticas -

luncionales (edilicios de un piso, edificios de varios pisos, puentes, etc.) 

Se concluye el curso con consideraciones generales sobre los detalles de -

union entre elementos estructurales. 

Para Ia soluci6n de los diversos problemas de diseno que se plantean duran

te el curso el alumno debora 'ontar con conocimientos razonables de Mecani

ca de los materiales y de anal isis de estructuras; es deci r, debora toner

nociones del dimensionamiento de elementos estructurales hechos con los ma

teriales mas comunes y debera poder analizar cualquier estructura sencilla. 

1 
En los ejemplos que se propongan durante el curso se procurara i lustrar 

distintos criterios de diseilo, aunque en general los que se apl1caran con 

mas frecuencia seran los elasticos 0 de esfuerzos de trabato y los de 

resistencia ultima. Puesto que nose trata de hacer una gu:a para el em

pleo de los Reglamentos, se hara poco referencra a ellos. Sera tarea del

estudiante el acostumbrarse a 1nterpretarlos correctamente al resolver 

problemas de diseno. 
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Estos apuntes tienen por objeto cubrir el curso de Dlseiio Estructural 

que se ofrece en Ia Facultad de lngenieria, U.N.A.M. En los primeros capi

tulos se presentan las caracteristicas y medios para valuar las solicit!

ciones que actuan sobre las estructuras. Con estos antecedentes, sa proce

dera en el capitulo 3 a conocer los distintos elementos estruc\_urales de

que se dispone, como se procede a su diseiio y Ia manera en que se pueden

combinar estos elementos simples para formar estructuras mas complejas. El 

alumno resolveri distintos problemas de estructuracion, ofreciendo varias

alternativas y seleccionando aquella que se considers optima. 

En el capitulo 4 se ofrecen algunas soluciones de cimentaciones yen

el capitulo 5, sa presentan distintas soluciones de juntas o conexiones 1!1 

tre elementos de acero o de concreto, 

Este curso requiere conocimientos sobre Mecinicas de Materiales y An! 

lisis Estructural. El alumno debe estar en posibilidades de analizar y dime~ 

Jionar elementos astructurales, en los problemas que se resuelvan a lo laE 

ao del curso. 

Estas notas han sido preparadas con Ia colaboracion del grupo da pro

fesores que imparten Ia materia: 

FERNANDO AREAN 

OSCAR DE BUEN 

lUIS ESTEYA 

ALBERTO GUTIERREZ 

CARLOS OLAGA~ AY 

FRANCISCO DE PABLO 

fRANCISCO ROBLES 

DANIEL RUIZ 
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CAPITULO I 

INTROOUCCION 

1.1 iOUE ES El DISERD ESTRUCTURAL? 

1.2 CRITERIOS DE DISERO 

I. 2. I DISERD POR MEDIO DE MODELOS 

I. 2. 2 METODO DE LOS ESFUERZOS DE TRABAJO 

I. 2. 3 METODD PLASTICO D DE RESISTENCIA ULTIMA 

1.2.4 IIETODOS BASADOS EN El ANALISIS AL LIMITE 

1.2.5 METOUCS PROBABILIST! COS 

r.3 SEGUR I DAD DE LAS ESTRUCTURAS 

1.4 CONDICIONES DE SERVICIO Y LIMITES TOLERABLES 
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1. 1NTRODUCC10N Y'''''•' Rllta:•tt~l 
41 l ':. ~ i_ ~~ ~.,._+ ~ ..,._.. ;--

1.1 ;Que es el diseno estructural? 

£s dilicil contestar esta pregunta con una simple definicion. El· 

proceso de diseno es complejo e intervienen en el variables de diversa

naturaleza. Quiza Ia major forma de definir esta actividad consista en

intentar describir el proceso craador que sigue el proyectista al dise

iiar una estructura. 

grandes rasaos, el problema estriba en dar forma a una estruct!!_ 

ra que cumpla una deter~inada funcion con un arado de seguridad razona

ble y que en las condiciones normales de servicio lenaa un co•Portamie!! 

to adecuado. Adames, comunmente deben cumplirse otros requisitos, tales 

co1o el de mantener el cos to dentro de I imi tes economicos y el de sati! 

Iacer determinadas exiaencias esteticas. Estas consideraciones hacen o!!. 

vio que Ia solucion al problema de diseno no puede obtenerse udiante

un proceso matamatico riaido, donde sa apl ique rutinariamente un deter

minado conjunto de reglas y formulas. 

;Que puade considerarse como seguridad razonabla, o cou resiste!! 

cia adecuada? tQue requisitos debe satislacer una estructura para cons.'_ 

derar que su co1portamiento bajo condiciones de servicio as satisfacto

rio? ;Que costo tendra? ;Que vida util debera preverse? iEs Ia estruciJ! 

ra acepta~le estHicamente? 

Ena.s son las preguntas que el proyectista tiene en mente al dis! 

naruna estrlfctura. El problema noes sencillo, yen su soluci6n el pr_11_ 

yectista hac• uso de su intuicion y su uperiencia, apoyando estas en -

el analisis y Ia experimentacion. Sa puede alirmar que los problemas de 

diseno no son nunca de solucion unica, sino de solucion razonable. En

efecto, Ia labor del inaeniero proyectista tiene tanto de arte como de

disciplina cientifica, lndudablemente el ingeniero debe aprovechar el

cu1ulo de informacion ciantifica disponible, paro edemas Iiana que 1_11_ 

ur an cuenta otros factoras que estan Iuera del campo de las malemati-

5 cas y de Ia lfsica. El proceso qua sigue el proyactista al resolver un

problema de disano planteado en estos terminos puede considerarse como

un proceso ciclico de aproximaciones sucesivas. 

(I problema surge inicialmente al plantearsa una necesidad: Ia de 

salvar un claro, como anal caso de puentas: Ia de ancerrar un aspacio, 

como sucede an edilicios de diversas clasas; Ia de contaner un ampuja,

como en el caso de muros de reten'cion, tanques y silos. En general, el

diseno de cualqu11r astructura implica Ia prevision de que esta tanga

Ia capacidad necesaria para soportar, con un margen de seguridad adaCU! 

do, las solicitaciones a qua puada estar sujata durante su vida util.

Debe aclararsa que Ia finalidad fundamental de las astructuras no as r! 

sistir solicitacionas o caraas, sino cumplir alguna de las funcionas 

que sa acaban de rasenar. Las car gas son males ina vi tables qua no hay -

mas ruedio qua tomar an cuanll en el disano. 

La capacidad de una astructura para rasistir un conjunto de soli

citaciones depande con lrecuencia de Ia rasistencia a Ia rotura de los

elementos que Ia integran. En Ia datarminacion de Ia rasistencia a Ia

rotura de las estructuras es necesario tener en cuenta Ia forma en qua

sa apl ican las sol ici taciones. Asi en alaunas astructuras pueden sar -

significativos los fanomanos de impacto y de fatiaa. La for•a de lalla-

as tambien un aspacto importante que-debe tenarsa en cuanta anal disa

no. Conviane evitar Ia posibilidad de lalla fragil, dabiendose procurar 

que las astructuras cuentan con suficiente ducti I idad para que puedan -

hacar !rente a si tuaciones no previstas an al clilculo sin que llaaue a

producirse el colapso. Por otra parte las estructuras ductilas axhiban d! 

formaciones importantes, cuando sa excedan las cargas de servicio pr!

vistas, que si rven de aviso, de manera que pueden hacersa las reparaci_ll_ 

nes necasarias antas de que se produzca una lalla catastrofica. 

En ocasionas pueden sar decisivos otros tactores ajanos a los' le

n6unos de rotura, tales como Ia inastabilidad y al volteo. Exista ria.!_ 

ao de inestabi I idad en estructuras muy esbel las en las que Ia lalla sa PU! 

de presenter por efecto del pandeo antrs de que los esfuerzos alcancan-



los valorss de lalla. En algunas estructuras sujetas a fuerzas horizon

tales importantes (viento, sismo, empujes de tierra), ra tendencia de

estas a provocar el volteo respecto a Ia base o atgun punto intermedio

puede ser una consideration crftica. 

N~ basta, sin emba<go, que Ia estructura tenga suficiente resi!

tencia. Como se dijo anteriormente, tambien es necesario que su compor

tamiento en condiciones normales de servicio sea satisfactorio. Asi1 por 

ejemp\o, Ia estructura no debe deformarse exageradamente, debiendose a

vitar las 1\echas o contraf\echas demasiado grandes. 

La vibrocion producida por maquinaria o por el paso de personas o 

veh'iculos debe mantenerse dentro de I imites que no produzcan sensacion

de inseguridad. El agrietamiento propio de las estructuras de concreto

debe montenerse dentro de I imi tes aceptables tanto desde e\ pun to de-

vista de apariencia como desde el de proteccion contra corros·ion. En al 

gunas estructuras como los puentas y los pavimentos de estructuras indus

triales expuestas a los efectos de agentes corrosives, puede ser signi

ficativa Ia reduccion paulatina de secciones debida at desgaste. El de! 

gaste asi como los efectos del iQiemplrismo son factores que afectan Ia 

durabilidad de las estructur,s, que es tambien ""a consideracion en et

d i sei\o. 

No debe olvidarse que at intentar cump\ir con los requisites gent 

ralas, de resistenoia y comportamiento resei\ados, e I proyectista debe

tener en cuenta ciertas limitaciones economicas asf co•o determinadas

exigencias esteticas. 

Una vez p\anteado un problema estructural, supuestas unas sotici

taciones razonables y definidas las dimensiones generales, es necesario 

ensayar diversas estructuraciones para reso\verlo, Es en esta lase det

disei\o donde Ia intuicion y Ia experiencia del ingeniero desempei\an un

pape\ primordiot. La eteccion del tipo de estructuracion es sin duda -

uno de los factores que mas afecta e\ COSIO de un proyecto. Los refina

mientos posteriores en el dimensionamiento de secciones son de mucha •! 
nor importoncia. 

La eteccion de una cierta forma estructurat debe ir asociada a Ia 

e\eccion del ma-terial con que se piensa reatizar Ia estructura. At h!

cer esta eleccion, e\ proyectista debe tener en cuenta las caracterist.L 

cas de Ia mano de obra y e\ equipo disponible, asi como tambien et pro'. 

cedimiento constructivo que masse preste at caso. 

•• 

6 Despues de etegir una estructuracion tentativa se idealiza Ia es

tructura para estudiar los efectos de ias sol ici taciones a que puede

estar sujeta. [!_sta ideal izacion es necesaria porque el problema real es 

siempre mas complejo que to que es practioo anatizar,IUna ideatizacion

tipica, por ejemplo, consiste en Ia descomposicion de las estructuras

espacia\es en estructuras planas con objeto de simplificar su anatisis. 

Otro tipo de idealizacion es Ia que se efectua at considerar, para efe£ 

los de ana\ isis, que los miembros que forman un marco estan concenlr!

das en una tinea, situada generalmente en su eje de gravedad. Tambien

se hacen idealizaciones en re\acion con las condiciones de apoyo de elt 

mentos estructurates. Asf un apoyo se considerara articulado, empotrado, 

o guiado aunque las condiciones fisicas rea\es no corresponderan con

precision at comportamiento ideal imp\ icito en el apoyo escogido, 

El anal isis estructural implica un conocimiento de las solicit!

ciones que obran sobre Ia estructura y de las dimensiones de sus e\eme!! 

tos. Estos son imprecisos cuando sa inicia et disei\o, ya que solo se C,! 

nocen en forma aproximada las dimensiones que tendran los elementos. E! 

tas influyen tanto en el valor del peso propio como en e\ comportamien

to estructural del conjunto. En un proceso cfcl ico el proyectista va -

ajustando \os datOS inicia\es a medida que VI precisando e\ ana\isiS, • 

So\amente en Ia lase final de este proceso hace un citculo numerico ra

\ativamente refinado. El grado de precision que trate de obtener en es

te proceso depende de Ia importancia de Ia estructura y de Ia posibil i

dad de conocer las sol ici taciones que obraran real mente sobre ella. Un

vicio frecuente es el de tener un exceso de minuciosidad en casos en-

que Ia importancia del problema no to amerita, en que el conocimiento

de las sot icitaciones es so\amente aproximado, y ,n que e\ ahorro que

pueda obtenerse gracias at refinamiento en e\ analisis no to justifies. 

La lase final del disei\o consiste en Ia comunicacion de los resul 

tados del proceso descrito a las personas que van a ejecutar Ia obra.

La comunicacion de los datos necesarios para Ia realizacion del disei\o

se hoce mediante pianos y especificaciones. Este aspecto final no debe
descuidarse, puesto que e\ disponer de pianos c\aros y sencil\os, y de

especificaciones concretas, evita errores y confusiones por par'te de ...... 

los constructores. 

Debe mencionarse, por ultimo, Ia t•portancia qua tiene Ia vigill!! 

cia del comportamiento de Ia estructura tanto durante Ia etapa constru£ 

tiva como durante Ia vida de servicio de Ia estructura. Puade unsidar&! 

.~--~ _..~--
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se que e:sta vigilancia, en cierta foru, tambien es parte del proceso Ha 

diseno. En algunos casos Ia observacion del comportamiento pueda poner. 

de manifiesto Ia nacesidad de efactuar modificaciones o rep~racionas de· 

i1portancia. Un caso relativannte frecuanta es el de edificios qua d!. 

ban racimentarse por hundimianto o dasplous axcesivos. 

Cumo co•plemento de Ia dascripcion de proceso da disaiio que acaba· 

da presentarsa conviene hacer algunos observaciones acerca de sus finall. 

dadas. A primera vista podrfa parec'er que Ia finalidad del disano estrus. 

tural es proyectar astructuras que no fallen. Sin embargo un poco de u· 

di taci6n sobre el problema nos hari ver que est a manera de delini r los • 

objetivos del diseno as poco realista. lj.as variables y parimetros quad! 

ben considerarse son de naturaleza aleatoria.JPor otra parte no as posi· 

bla asignar lfmites a los valores de estas variables de manera qua pueda 

uno confiar que jamis saran excadidos. Asf, por ejuplo, no as. posible • 

conocer Ia mayor intensidad que puada alcanzar Ia carga viva a qua pueda 

astar sujeta una astructura durante su vida util. Er. caso de acciones •• 

sfslicas Ia prediccion del dxi•o efecto posible IS lun mas dilfcll. COJ! 

sldaraciones seujantes puadan hacerse respacto al valor mfnimo QUI1JUI· 

de tener Ia resistancia de una astructura.LSiempra existira ciertl prob! 

bi I idad de qua sa presenta una combinacion de parametros y variabla.s tal 

qua sa produzca Ia lalla da una estructura.JEn otras palabras, pUide a-· 

fi rmarsa que toda astructura acabara por fallar, si no sa demuele antes, 

De acuerdo con estos razona•ian.tos no puada considerarsa que el pi~p6si· 

to del o1seiio estructural sea ev1tar las !alias. las acertado serfa d!. 

cirque !~eta del diseiio consists en Ia optimizacion de los parametrosJ 

da Ia astructura, hacienda Maximo el coclente de los beneficios que de. 

elias pueden esperarse entre el costo capitalizado de Ia obra. El costo· 

se obtendrfa con este fin como Ia suma del costo inicial, el de operaci.[n 

J unteni•iento, el de daiio y el de lalla, capitalizados, tomando en •• 

cuent a sus probab iIi dades respac t i vas. E! te en toque, qua des de hace a I 1!! 

nos aiios est a siendo objeto de npl ios estudios, as probabltmante al 18s 

acertado desde un punto de vista teorico. Sin embargo as todavfa de dl.. 

lfcil aplicacion en Ia mayorfa de los problemas de ingenierfa civil, por 

lalta de inforucion adecuada respecto a Ia variabilidad de las distintas 

variables y parametros. Ademas implica Ia soluci6n de problemas dilfciln 

tales como Ia influencia que en el costo de una lalla pueden tener lis. 

vidas humanas perdidas, el desprestigio de los que han intervenido en Ia 

obra Y otros factores. En los procedimientos de diseiio actualmente en •• 

uso se busca un equilibria mas bien cualitativo entre Ia seguridad y la

economfa, entre al costo inicial y Ia probabilidad de lalla. El grado de 
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saguridad que sa acapta cou adecuado suele depender de Ia prictica •! 
tablecida y de Ia tradicion, tales como estin rallajadas en los re&la· 

1entos da construccion; 

,, 
1.2 Criterios de diseiio 

En los cursos da lecanica de los laterieles (o en los Comport!· 

liento y Rasistencia da lateriales) sa estableciaron metodos para el • 

dimensiona•iento de elauntos estructurales. (EI dimensionamiento pue· 

de definirse como al procaso mediante el cual sa determinan las dimen· 

siones y caracterfsticas que daben tenar los elementos estructurales • 

para cumplir una deterMinada funcion con un grado de seguridad razona· 

bla y de manara que su comportamiento bajo condiciones de servicio sea 

adacuado). P.;ra alto se estudiaron las caracter fsticas accion·respues

ta, entendlindose por este concepto IJS ralaciones que existan antra. 

las caractarfsticas da un elemento y su respuesta ante una determinada 

accion. En otras palabras, para podar diunsionar, necesitamos podar. 

determinar cou sa va a comportar un elaunto de caracterfsticas dadas 

ante una dater•inada accion. El probleu as seujante para una estruc

tura. Si sa conocan las ralacionas: 

I ACCION ,_,ESTRUCTURAS DE Cl ERTAS 1-1 RESPUESTA I 
CARACTER I STI CAS 

para todas las combinacionas poslblas da accionas y caractarfsticas se 

• tendra una base racional para establecer •etodos de dimensionamiento.· 

El problema de Ia determinacion de las relacion8$ accion-respuesta pa· 

ra estructuras cualesquiera sujetas a toda Ia gau posible de acciones 

J cubinaciones de.astas acciones, as insoluble debido al numero infi· 

.nita de cnbinaciones que pueden presenterse. Esta situacion ha hecho· 

nacasario el desarrollo da metodos mediante los cualas pueda basarse • 

11 estudio de una. astructura en conjunto, basado en el astudio del col!'_ 

,portamiento da sus distintas partes 0 aluentos. Estos metodos sa est!! 

~dian en al cursu de Analisis Estructural. Por medio da alios se pueden 

.determinar las acciones internas (carga axial, fuerza cortanta, momen· 
to, torsion) an cada uno de los miembros de una astructura resul !antes 

da Ia aplicacion da las solicitaciones axteriores a Ia estructura I!C • 

alai. Esta consideracion permite reducir el problema de Ia determin! • 

• cion da las caractaristicas acc1on-raspuesta a dimensiones manejables. 

Para establecar una base racional de dimensionamiento sara naca· 

\ 



sario, entonces, obtener las caracterfsticas accion-respuesta corre!
pondientes a las acciones internas que actuan mas frecuentemente sobrt 

los distintos elementos estructureles. Este problema es el que intenta 

resolver Ia Mednica de los Materiales (o Ia Resistencia de Materiales) 

Conocidas las caracterfsticas accion-respuesta se puede del imitar el -

rango de las solicitaciones bajo las cuales los elementos se comports

ran satisfactoriamente. El problema puede representarse esquematiC! -

mente de Ia .anera siguiente 

I ACCIONES 
INTER I ORES 

I I CARACTER I ST I CAS 
--,----_. DEL EL EMENTO I 

I RESPUESTAS I 
Carga nial Propieda.lles del Deformacion 

Flexion material Agrietamientt •• 
Cortanta Tamano 

11 II ~ 
Dur~bilidad 

Torsion ·• Forma 
··ill 

Yibracion 

Restriccion 

Las consideraciones enteriores .plantean el problema de dimensio

namiento de una •anera general. 'En los incisos siguientes se describen 

con mayor detalle algunos d; los criterios y mitodos de dimensionamie!!. 

to mas comunmente utilizados en el diseno &structural. 

1.2.1 Disano por medio de modelos 

Una manera muy directa de disenar una estructura consists en ha
cer un modelo a escala natural y comprobar si as satisfactorio su com

portemiento bajo combinaciones de solicitaciones que reproduzcan aqua

lias a las que se supone estara sujeto el prototipo, Este procedimien

to as el que probablemente sa utilizo, •as o menos conscientamente, en 

el diseno de muchas de las estructuras de Ia antiguedad, La experie!'_

cia de generaciones sucesivas permitio ir desarrollando n~evas formas

estructurales y afinar sus dimensiones. lncluso hoy en dia las caract! 

risticas dimensionales de muchos de los sistemas constructivos trad.!_

cionales estan basados en Ia experiencia acumulada sobre el comport!
miento de prototipos a escala natural. lsi el albanil que construye -

una boveda catalana sabe a que distancia deben quedar las vigas para -

que nose rompan los ladrillos que forman Ia boveda. El uso de modelos 

as a veces el mitodo mas indlcado en e I diseno de elmentos estructur!

les de forma muy compleja que no son faciles de analizar por medio de 

8 l·os modelos matematicos usuales. ~n ele11entos que van a fabricarse en-•t 
gran numero puede tambiin convenir este mitodo por el refinamiento de

dimensiones que es posible lograr, ya qua Ia informacion que se puede-

• obtener de ensayes a escala natural es Ia mas fidedigna posible-., 

f!:_os modelos matematicos reproducen los fanomenos fisicos reales ta sju 

lode una manera aproximad.!.:JEvidentemente las desventajas principales 

del matodo son su costo y el tiempo necesario para obtener resultados. 

Puede reducirse el alto costo impl icado en el diseno por medio •;f 

de mode los, si estos sa hacen a una escala reducida. El comportamiento ,, 

del prototipo puede deducirse del comportamiento del modelo, teniendo-' 

en cuenta los principios de similitud que establece Ia teoria de los· 

mode los. Las sol ici taciones apl icadas al modelo de ben reproduci r a as

cal a las solicitaciones a las que vaya a quedar sujeta l·a estructura

real, Er algunos casos los modelos sa fabrican de materiales iguales a 

los del prototipo, pero pueden emplearse materiales distintos siempre

que sea posible disenar el modelo de manera que su comportamiento sea

equivalents al del prototipo. El empleo de modelos a escala, sobre to-· 

do cuando los materiales son diferentas, introduce incertidumbres que-

no existan en los modelos a escala natural. tb 

if 
En rd proceso de diseno por medio de mode los, entonces, sa apl i-

can conjuntos de solicitaciones exteriores, representativas de aqu! -· ~·-· 
lias a las que el prototipo estara sujeto en Ia realidad, a un modelo· .,f 
a escalade Ia estructura por disenar, y se miden las respuestas del -

mismo. Para satisfacer Ia condici6n de seguridad, el modelo debe resi! 

tir solicitaciones a escala, un tanto mayores que las que sa estima,

debera soportar Ia estructura bajo sus condiciones de servicio. Para

satisfacar Ia condici6n de comportamiento satisfactorio bajo estas co!'_ 

diciones de servicio, las respuestas del modelo a estas solicitaciones 

deberan estar comprendidas entre los val ores considerados como I imites 

admisibles. Si una de las condiciones nose satisface, sa modifican --

las caracterfsticas del modelo y se repite el proceso, El ensaye de m! , 

delos fisicos permite dimensionar estructuras,sin recurrir a los mode-

los matematicos proporcionados por Ia Mecanica de Materiales. E·ddentt 

mente puede prescindirse de Ia obtenci6n de las acciones internas pro-:. 

ducidas por las solicitaciones exteriores. 

1.2.2 Metodo de los esfuerzos de trabajo, 
.. !I 

·II 

dt 

El empleo de modelos panel diseno de estructuras es evidente- t!t 
mente un procedimiento costoso cuya aplicaci6n se justifica solo en-d! n 

\ 
\ 



terminadas circunstancias. En general sa recurre a procedimientos ana

lfticos. Un procedimiento que ha sido muy usado es el que suele d·enoml 

narse de esluerzos de .trabajo. Consists esencialmente en el proceso sl 

auiente. las acciones internas (cargas axiales, mementos, fuerzas cor

tantes y torsiones) inducidas en los distintos elementos de las estru_£ 

turas por las solicitaciones de servicio o trabajo que actuan sobre B! 

tas sa calculan por medio de un analisis elastica. Sa determinan de!

pues los esfuerzos producidos en las distintas secciones por las acci.Q_ 

nes internas, por metodos tambien basados en hipotesis elasticas. los

esfuerzos de trabajo asi calculados, deben mantenerse por debajo de-

ciertos esfuerzos permisibles que sa consideran aceptables. El metodo

es razonable en estructuras de materiales con un comportamrento ese'!

cialmente elastica. Sin embargo, cuando los materiales son de natural_~ 

za inelastica, como sucede con el concreto refor>ado, el metodo tiene

limitaciones obvias. Una critica frecuente as que no permite disenar

con un criteria uniforms de seguridad, puesto qua el mantener una d~

terminada relacion entre los esfuerzos de rotura y los permisibles no

as garantia de que exista Ia misma relacion entre las resistencias ul
timas y las solicitaciones de trabajo. 

1.2.3 letodo Plastico ode resistencia ultima 

Segun este enfoque, las acciones internas que las solicitaciones 
externas producen sobre las• estructuras se determinan por medio de un

anal isis elastica, como en el caso anterior, los elementos de Ia estr~c 
lura se dimensionan de tal manera que su resistencia a las diversas -

acciones de trabajo a las que pueden estar sutetas, sea igual a dichas 

acciones multiplicadas por un factor de carga, de acuerdo con el grado 

de segur idad deseado o espec if i cado. En su mayor ia, I os reg I amentos -

contemporaneos de concreto reforzado sa basan en criterios de este ti

po, Algunos de ellos admiten ademas, como alternativa, Ia aplicacion

de los metodos elasticos tradicionales. Puesto que los metodos desarr.Q_ 

II ados durante I OS ul limos anos para determinar Ia resistencia a dive! 

sas acciones de elementos estructurales de concreto reforzado son bas

tante precisos, los criterios de resistencia ultima permiten tener una 

idea bastante correcta de Ia seguridad a Ia lalla de las secciones de

una estructura tomada individualmente El dimensionamiento plastico no 

requiere el uso de modulo de elasticidad, eliminandose asi las incertl 

dumbres que sa derivan de Ia gran variabilidad de este parametro en el 

concreto reforzado. Otra ventaja es que las resistencias no son afecl! 

das si&nificativamente por los afectos del tiempo, que tanto dificul.tan 

9 Ia apl icacion de procedimientos elasticos. los reglamentos de resisten

cia ultima contienen recomendaciones complementarias para garantizar un 
comportamiento adecuado bajo condiciones de servicio. Este entoque tal
bien puede usarse para el diseno de estructuras de acero. Su empleo PB! 

mite aprovechar Ia resistencia total de las secciones al tener en cuen

ta su plastificacion completa. En el criteria elastica, por el contr!

rio, se considers que Ia capacidad resistente de una seccion se agota

en cuanto las Iibras axtremas alcanzan el esfuerzo permisible de traba

j o. 

La terminologia comunmente utilizada para designar este criteria

de diseno no es muy satislactoria. El termino "plastico", por ejemplo,

es un poco enganoso, puesto que el procedimiento impl ica un anal isis-

elastica, limitandose el criteria plastico al dimensionamiento de sacci! 

nes propiamente ~icho. Por otra parte se presta a confusion con al cri

teria de diseno al limite, brevemente descrito en el incise siguiente,

en el que las hipotesis plasticas sa aplican tanto al analisis como al

dimensionamiento. De hecho algunos autores aplican el termino "plastico" 

al analisis al limite, lo que no data de aparecer razonable. A su vez

el termino "ultimo" ha sido criticado con fracuencia y tiende a desapa

recer en l~s reglamentos recientes. 

1.2.4 Metodos basados en al anal isis al lfmite 

los metodos plasticos descritos en Ia saccion anterior presentan

ciarta contradiccion: mientras que Ia resistencia de las secciones indj_ 

viduales se determina por metodos que tienen en cuenta Ia naturaleza -

inelastica de los materiales, las acciones internas producidas por las

solicitaciones se calculan con base en hipotesis elasticas. Sa supone

an estos mEitodos que una estructura akota su resi stencia, cuando cua_L

quiera de las secciones de los elementos que Ia integran alcanza su ma

xima capacidad de carga. Esto es cierto unicamente en el caso de estru£ 

turas hechas con materiales con un comportamiento elastica ideal. Como

as sabido una estructura de un material elastoplastico, como lo son mu

chos de los materiales de construccion, puede seguir admitiendo incr!!_

mentes de carga, aun cuando alguna de sus secciones haya alcanzado su

resistencia, puesto que Ia naturaleza inelastica del material permite 

que Ia seccion siga delormandose sin llegar a lallar. las secciones que 

se comportan en esta forma, reciben el nombre de articulaciones plasti

cas. La estructura seguira tomando carga, mientras no aparezcan sufi -

cientes articulaciones plasticas para que se forme un mecanisme de c.Q_-

'' 
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lapso. Nose aprovecha, por lo tanto, Ia reserva de energia que carac

teriza a las estructuras hiperestaticas de materiales con un comporta

miento asimilable al elastoplastico, debido a los conocidos fenomenos

de redistribution de momentos. Un criteria de diseno de uso cada vez 

mas frecuente consiste en determinar las acc1ones internas correspon • 

dientes a Ia resistencia al colapso de Ia estructura. la resistencia • 

al colapso de Ia estructura debe ser lo suficrentemente grande para g! 

rantizar una seguridad adecuada. El dimensionamiento de las secciones

se hace por el procedimiento descrito en el caso del metoda de drseno

plastico 0 de resistencra ultima, descrito en e<l inciso anterior. 

El diseno basado en el analisis al limite se emplea con bastan· 

te frecuencia en el calculo de estructuras de acero, sabre todo cuando 

son relativamente sencillas. Noes ~e facil aplicacion en estructuras

complejas. Un aspecto que requiere especial atencron es el rresgo de

que s e p res en ten p r o b I em as de i n e s tab i I i dad an t e s d e que I I e·g u e a f o r

morse el mecanismo de colapso. la apl icacion del metodo al diseno de

estructuras de concreto reforzado implica mayores dificultades que en

la estructuras de acero. Mientras que en el acero para efectos practi

cos no existe limite a Ia capacidad de rotacion de las seccrones. con

dicion para que puedan ser .llf~ctivas las articulaciones plisticas, en

el concreto reforzado existen todavia incertidumbres en Ia cantidad de 

rotaciOn que puede soportar una secciOn s1n que se presente una falla

repentina. A pesar de esta dificultad, este enfoque se emplea ya, aun

que con ciertas limitaciones, en el diseno de estructuras sencillas de 

concreto reforzado. El metodo oe las I ineas de fluencia usado para-

calcular Ia capacidad de caraa de lo~as de concreto reforzado es una

aplicacion conocida. 

1.2.5 Metodos Probabil isticos 

Se ha indicado en incisos anterrores, que tanto las solrcr tacio

nes que obran sobre las estructuras, como las resistencias de estas,

son cantidades en re•lidad de naturaleza aleatoria, que no pueden cal

cularse por metodos deterministicos, como se supone en los criterios

de diseno que acaban de resenarse. Esta caracteristica de las cargas 

las resistencias. ha llevado a algunos investigadores a pensar en Ia • 

conveniencia de recurrir a metodos probabrlisticos. Se dijo ya en el • 

inciso 1.1 que las incertidumbres que existen en las variables y para

metros que deben considerarse hacen que exista siempre una cierta ~no 

babilidad de que se presenten combinaciones de valores tales, que las

solicitaciones sean superiores a las resistencias. Para establecer el-

.. 
10 diseno de las estructuras sobre bases racronales se ha sugerido que 

se asigne a estas una res1stencia nominal, tal que,aUn considerando 

el intervalo de distribution de los valo;es de Ia resistencia en-

torno al valor nominal, Ia combinacion de este intervalo de vari.!_

cion de las solioitaciones implique una probabilidad muy reducida

de que las solicitaciones excedan las resistencias. Esta probabili

dad es evidentemente Ia suma de las probabi lidadO> que corresponden. 

a todas las combinaciones de val ores para las cuales Ia solicit!-

cion es superior a Ia resistencia. Esta suma de probabilidades es i!! 

dicatrva del riesao de que Ia estructura falle durante su vida. El

riesgo de lalla da una medida significatrva del margen de seguridad 

de Ia estructura. Puede entonces expresarse eo terminos economicos

si se cuenta con los elementos necesarios para estimar el costo de

las consecuencias de Ia lalla de Ia estructura. Sirve asi, junto-

con el precio de Ia estructura, para escoger Ia solucion optima de.t 

de el punto de vista economico. El conocimiento del riesgo de lalla 
puede servir para establecer racionalmente el calculo de las estru~. 

turas asignando a estas un margen de seauridad correspondiente a su 

importancra. Un enloque como el descrito tiene evidentes atractivos 

teorrcos. Sin embargo existen todavia limitaciones importantes a Ia 

aplicacion practica de un criterio de este tipo. Por una parte tod! 

via nose t1ene suficiente informaciOn sabre las variaciones tanto-

de las solrcitaciones que deben considerarse como de las resistencias 

de los materiales y de las estructuras construidas con ellos. Por

otra parte, el problema de asignar precios o valor a las consecuen

cias de una lalla es de dilicil solucion. No obstante estas dificul 

tades el enfoque tiene indudable i-nteres y se han empezado a hacer

proposiciones para formular recomendaciones de proyecto basadas ex

clusivamente en conceptus probabilisticos. De hecho ciertos concep

tos probabi I isticos ya han sido incorporados a algunos reglamentos-'q 

en lo que se refiere a Ia evaluacion de las caracteristicas resis -'' 
tentes de los materiales. - 'I 

u 

1.3 Seguridad de las estructuras 
... ., 

De las consideraciones sobre las linalidades del diseno se dedu 

ce que Ia primera condicion que debe satrsfacer una estructura es -:. 1 

que sea lo suliciente resistente. En terminos de las caracterist.!.

cas accion-respuesta, se puede definir Ia resistencia de un eleun

to estructural o de una estructura a una accion determinada cuo el 
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Yllor maximo que dicha accion puede alcanzar. Una VBZ Oeterminada Ia I! 

sistencia a una cierta accion, sa compara este valor maximo con el V!

lor correspondiente bajo las careas de servicio. De esta comparac1 1 sa 

oriaina el concepto de factor de seguridad o factor de carga. De un mo

do rudimentario este puede definirse co•o el cociente entre Ia resists!! 

cia y el valor estimado de Ia 1ccion correspondiente bajo las con~lcio

nas de se1vicio. 

El diseno debe garantizar •que Ia estructura tenaa un flcttr ft •! 
auridad razonable. Mediante este factor se trata de tomar an cuenh an

al diseno las incertidumbres sobra los afectos de ciartas acciones y SJ! 

bre los val ores. usados en las stapes diversas del proceso. Entre las 

principales incertidumbres se pueden mencionar al desconoc1miento de liS 

solicitociones reales y su distribucion, Ia validez de las hipotesis y

simpl ificaciones uti I izadas en el anal isis, I a diferencia entre el com

portamiento real y al supuesto, Ia discrepancia entre los valores re!

les de las dimensiones y de las propiedades de los materiales y lases

pacificadas en el diseno, y el riesao de daterioro con at tiempo. La •! 

nera de loarar una seguridad adecuada varia sagun at criteria utilizado 

En el diseno por esfuerzos de trabajo no sa excedanunos estuerzos permisl 

bias que son una fraccion de los esfuerzos maximos que soporta el mate

rial utilizado, las limitacionas de este criteria ya tuaron analizadas

En los matodos plasticos de dimensionamianto sa procura que Ia resisiiJ!. 

cia de las distintas secclones internes producidas por las solicitacio

nes de trabajo en una cierta cantidad. los reatamentos suelen dar I! 

alas para loarar Ia seauridad dasaada. 

Uno de los problemas mas diliciles del diseno as el de establecar 

al arado de seauridad conveniente. En Ia descripcion de los metodos prJ! 

babilisticos de diseiio sa vi6 que su sotucion raquiere el conocimiento

del riesao de lalla asi como el costo de las consecuencias del colapso

en tarminos de posible pirdida de vidas y de cos to de reparaci on. Obvi! 

mente, el factor de seguridad de una presa debe ser ,ayor que el de una 

bodega de chatarra. Un aspecto de Ia eleccion de factor de seauridad IJ! 

davie poco estudiado, es Ia manera de tener en cuenta Ia influencia da

le ducti lidad, Si ·dos estructuras son iaualunta resistentes pero li!

nan distinta ductilidad, parece natural considerar que Ia mas ductil -

contara con .un maraen de seguridad mayor. Muchos regtamentos resual

ven at proyectista el problema de Ia eleccion de factor de seauridad fl 

jando realas faciles de aplicar, pero a veces simplistas, que no Ia dan 

1ucha libertad para varin los criterios de seguridad de acuerdo con Ia 

I l 

,;« 

h 

i1portancia de Ia estructura los de1as tactores que intervienen, 

1.4 Condiciones de s'ervicio limites tolerabtes 

Para gar anti zar que una estructura tenga un comportamianto acepta

ble bajo condiciones de servicio, se comparan los val ores de las re! -

puestas (delormaciones, agrietuiento, durabilided, vibracion), corres

pondientes a las acciones est1madas, con ciertos limites prestablecidos 

que Ia experiencia ha indicado son satisfactorios para el tipo dee!-

tructuras de que sa Ireta. El problua as mas dificil qpe at de vatuar-

la resistencia, ya que las deformaciones y at agrielamianto son funcion de 

las acciones real as qua obran en Ia estructura, de Ia historia de carga 

r de todas aqueltas variables que influyen en el comportamiento. El es

tablecer limites razonables para las delormaciones y el agrietamiento

para dist intos tipos de estructuras es un problema aun mas complejo que 

, 11 el de astablecar un factor de seauridad razonable. Hasta Ia lecha, Ia-

1ajor herra•ianta que posea el disenador para estabtecer I imi tes de to

lerancia as su experiencia con estructuras semejantes, actuando bajo --
condiciones simi lares. 
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2. ACCIONES. 
'l> •h .... ,. 

Para el diseno de toda estructura es necesario considerar 

todas las acciones que se supone van a actuar sabre ella, 

durante su vida Util, para cierta probabilidad de falla. 

Aparentemente es la etapa mas sencilla, sin embargo ofrece 

el inconveniente de la incertidumbre que tiene su determi• 

naci6n. 

~ ·j "1: 

Conviene recordar que el diseno de una estructura es un pro 

ceso de optimizaci6n en que intervienen una serie. de varia

bles aleatorias, como son las acciones sabre la estructura. 

2.1 TIPOS DE ACCIONES. l.: .. :-•. 

Las acciones se suelen clasificar segrtn la duraci6n con que 

actUan sabre la estructura: 

1 !" 

a) Acciones permanentes. 1mlt 

Son aqu~llas que obran en forma continua sobre la estruc-

tura. Tanto su localizaci6n como magnitud no se modifican 

con el tiempo. Entre las acciones permanen,es se puede 

considerar: 

- Carga muerta. Incluye el peso propio de la estructura 

y el de todos aquellos elementos que actUan de manera 

permanente sabre la misma. Tal es el case de muros di-

visorios, fachadas, etc~~~~ '.'1:- .. 

t' 14 - Empuje estatico de tierras y liquidos. 

- Desplazamientos impuestos a la estructura. No son las 

deformaciones propias de la estructura originadas par 

las acciones que se estan mencionando. Se refiere a 

los desplazamientos que se transmiten a la estructura 

y que par si mismos ya constituyen una acci6n de tipo 

permanente. Tales el caso de los desplazamientos di

ferenciales impuestos a la estructura por hundimientos 

de distinta magnitud en el suelo. 

b) Acciones variables. 

- Carga viva. Se debe, fundamentalmente, al peso de per

sonas, mobiliario, etc. ya q~e siendo cargas gravitacio

nales, sus caracter!sticas mec4nicas pueden variar dura~ 

te la utilizaci6n de la estructura. 
Jr'Tt.'-tHJq••• -tr.r t; 

- Efectos por cambios de temperatura y contracciones. 

- Efectos de operaci6n de maquinaria y equipo. La operaci6n 

de algunas m~quinas o ~quipo origina acciones dinamicas 

que merecen ser consideradas en algunos casos. 

c) Acciones accidentales. 

Las acciones accidentales se caracterizan porque se desc~ 

noce el momenta en el que van a actuar en el estructura. 

La intensidad de estas acciones puede ser superior a cua~ 

quier valor conocido. Representan un accidente en Ia vida 

de ~s estructuras y su control queda fuera del proyectista. 

'"-,.,tell i. . • 
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Entre las principales acciones accidentales se pueden men

pionar las siguientes: 

- Efectos por sismo. Son acciones din~micas originadas per 

los sismos. 

- Efectos per viento. Son acciones est&ticas o din6micas que 

representan los efectos del viento sobre las estructuras. 

Se han mencionado las principales, sin embargo en algunos ca

ses pueden ocurrir otros tipos de acciones accidentales, como 

explosiones, incendios, etc. Sus efectos se considerar&n, pa

ra evitar el colapso de la ,estructura, en case de que se pre

senten. 

~--
2.2. CARGA MUERTA. 

- U •-1 

2.2.1. CARACTER ALEATORIC DE LA CARGA MUERTA. (') :l ~ 

Esta acci6n incluye el peso propio de los elementos, estru£ 

turales o no, que van a actuar de manera permanente en la 

construcci6n. "Tal es el case del peso propio de trabes,mu

ros, pisos, etc. Considera el peso de todos los materiales 

que intervienen en 1a cbnstrucci6n. Comprende tanto el peso 

de la estructura en si, como todos los acabados, tales como 

firmes, recubrimientos, plafones, muros, etc. En este con

cepto se pueden tener variaciones muy importantes con res

pecto a las cargas de diseno, debido fundamentalmente a v~ 

riaciones en las dimensiones y por lo tanto en los volGme-

nes de materiales, o bien debido a modificaciones del proyecto ... u.~ v! 

15 que se traducen en la aplicaci6n de cargas no consi~eradas 

originalmente. En estes cases 1a cimentaci6n puede ser el 

elemento estructural m&s afectado de una construcci6n. Algu

nos autores describen las variaciones observadas en las me

didas nominales de miembros estructurales. Per ejemplo en 

distintas mediciones efectuadas en espesores reales de lo

sas de concreto reforzado, se obtuvo que la diferencia en

tre el peralte real y el de diseno, tenia un valor media 

de 0.6 em., y una desviaci6n estandard de 0.09 em. Otras 

veces, deformaciones excesivas de los sistemas de piso, ori

ginan rellenos no considerados en el an&lisis, con el objeto 

de corregir niveles. Estes casas significan incrementos de 

carga muerta. Tambien existen variaciones en los pesos volu

metricos de los materiales. Sus coeficientes de variaci6n 

oscilan entre menos del 1% para concretes elaborados con los 

mismos materiales y 16% para las rocas m&s usuales. Adem&s 1 

en todos los materiales hay que tener en cuenta el contenido 

de humedad, para la determinaciOn de la carga muerta. 

En la tabl8 2.2.1. se proporcionan los pesos volumetricos de 

algunos materiales usuales en la construcci6n, segUn apare

cen en el Reglamento de Construcciones del D.F. De los dos 

valores anotados, debe tomarse aquel que produce las condi

ciones mas desfavorables en el diseBo que no siempre corres

ponde al mayor. As! en el case de elementos estructurales se 

tamara el valor maximo y en el case de un posible estado de 

flotaciOn de una cimentaciOn se tamara el valor menor; en el 

an§lisis par volteo de una estructura, la condiciOn mas des-



favorables se obtiene para valores minimos de los pesos 
16 

volumetricos; en algunos casos de columnas, el dimensio-

namiento se define por la condici6n de carga axi~.l ~ 4 im~. 

Tabla 2.2.1. Pesos volumetricos de algunos materiales. 

MATERIAL PESO VOLUMETRICO (ton/m3) 

MAXIMO MINIHO 

I. Piedras naturales. 

- Arenisca (chilucas y canteras) 

secas 2.45 1. 7 5 

saturadas 2.50 2.00 

- Basaltos (piedra brazaT 

Secas 2.60 2.35 

saturados 2.65 2.45 

gran ito 3.20 2.40 

marmol 2.60 2.55 

&."1• 

Pizarras 

secas 2.80 2.30 

saturadas 2.85 
.t l 

2.35 

- Tepetates 

secas 1. 60 0.75 
'.lj) I 

saturados 1. 95 1. 30 

- Tezontles 

Secas 1. 25 0.63 

saturados 1. 55 1.15 

MATERIAL'!lfh> . ;:.e!· 

II. Suelos. 

- Arena de grana de tamano 

uniforme. 

secas 

saturada 

- Arena bien graduada 

sec a 

saturada 

PESO VOLUHETRICO (ton/m 3 ) 

MAXIMO 

1. 75 

2.10 

1. 90 

2. 30 

:,. 

MINIMO 

• ill,\~: I, 

1.40 

1. 85 

1. 55 

1. 95 

i!fj;' 

., ') a·:· 
- Arcilla tipica del Valle de 

Mexico en su condici6n na-

tural 1. 50 l. 20 

III. Piedras artificiales, con-

cretos y morteros. 

- Concreto simple con agre-
I 

gados de peso normal 2.20 2.00 

- Concreto reforzado 2. 40 ' j,, 2.20 t•J 

- Mortero de cal y arena 1. 50 1.40 lU' 

- Mortero de cementa y arena 2.10 1. 90 

- Aplanado de yeso 1. 50 1.10 

- Tabique macizo hecho a 

rna no 1. 50 . ! 1. 30 
a·t~ 

Tabique macizo prensado 2.20 
d 

1. 60 

- Bloque hueco de concreto 

intermedio (volumen neto) 1. 70 " 1. 30 

- Bloque ~ueco de concreto 

ligero (volumen neto) 1.30 _:;._ 0. 90 >1~41.·-

"' - Bloque hueco de " . concreto •h 

pesado (volumen neto) 2.20 2.00 



MATERIAL 

- Vidrio plano 

IV. Madera. 

- Caoba 

seca 

saturada 
•.} X 

- Cedro 

seco 

saturado 
t;• 

- Oyamel 

seco 

saturado 

Encino •;,_\ ,. 

aeco 

aaturado 

Pino 

seco 

saturado 

RECUBRIMIENTOS. 

Azulejo 

Mosaico de pasta 

z Granito de terrazo de 20 X 20 
30 X 30 
40 X 40 

Loseta asf~ltica o vin1lica 

PESO VOLUME•TRICO (ton/m3) 

MAXIMO MINIMO 

3.10 v 2.80 

0. 6 5 0. 55 

1. 00 0.70 
.:.':) 

0. 55 0.40 

0. 70 0. 50 
1lr· 

•h II 

0.40 0. 30 

0. 6 5 0. 55 

.. 
0.90 0.80 

1. 00 0.80 

';'j 

0. 6 5 0.45 

1. 00 0. 80 

PESOS EN K&lm2 

15 10 

35 
~a 

25 

45 3 5 
55 ' ,.,,. 'JO•i 45 
65 55 

d!o ... ~l!>tll'lla: 
10 s .. , .. y 

J7 
• .Con estes valores, se puede o~tener la carga muerta o peso 

de los distintos elementos que intervienen en la construe-

ciOn, multiplicando el peso volumStrico mas adecuado\ de 

acuerdo con el criteria antes citado, par el volumen del 

material de que se trate. ~r. algunos cases, como en los pi-

sos destinados a oficinas, es usual que se consideren muros 

ligeros f&cilmente desmontables, que puedan adaptarse a 

cualquier modificaci6n L~ 5U distribuci6n en el pi~o. En 

estas condiciones es dif1cil determinar la posiciOn y carga 

muerta de una manera exacta. Es preferible considerar una 

carga equivalente aplicada uniformemente en toda la super-

ficie del piso. Si las divisiones son de madera, vidrio, 

etc., una carga uniforme de 50 Kg/m 2 , por ejemplo, permi-

tiria considerar esta carga adicional. 
t.~ ~. ·, 

:~ .~)., 

2.2.2. TOLERANCIAS. 

Conociendo la variaciOn que se tiene en la determinaciOn de 

la carga muerta, no es real ·suponer que se conservan los va 

lares adoptados en la etapa de diseno. Par esta razOn deben 

permitirse ciertas variaciones en los valores de las dimen-

siones nominales, propiedades de los materiales, etc., en 

tal forma que no se afecte de manera importante la carga 

muerta de la estructura~ Estas variaciones o tolerancias de 

penderan de las consideraciones que se hayan heche durante 

el analisis y dimensionamiento estructural, de los factores 

de seguridad que se hayan tornado y de la probabilidad de falla 

adoptada. 



Como ejemplo, se va a calcular la carga muerta con la que 

hay que disef'i.ar una losa de espesor 11 h 11
, para una probabi-

lidad de 2% de que nu se vaya a exceder el valor de ''h''. 
•:Jf'o 

Se puede admitir que la funciOn de distribuciOn del peso 

unitario en el concreto asi como en otros materiales corre~ 

ponde aproximadamente a una distribuci6n normal. Ademas se 

va a suponer que los valores de la esperanza de la variable 

y de la desviaci6n est~ndar correspondientes a la diferen-

cia entre el peralte real y el de diseno son respectiva-

mente E(d)= 0.6 em yQi(d)= 0.09. Valores que.se han ob-

servado por medic de mediciones en estructuras. 

La probabilidad de una variable aleatoria, el error en el 

peralte de la losa, que si~ue una distribuci6n normal, se 

puede expresar como: 
'.'·T 

d = hreal - hnominal 
'dHI; r ·~ _'i.~.~; 

\ . P ( d > = ~ 2~ . o(e du 
F(u) 

f t 

•t 
en donde: 

X - E(d) 
u = ---

~ II 

tr(d) 

Por lo tanto: 

.,. 
0.98 = F(u) 

rp,. 

18 De las tablas de distribuciOn normal se obtiene: 

u = 2.056 

.ti.'Y• v 

X - ~(!ll = 2.056 
(d) 

X = 0.6 ~ 2.056 X 0.09 = 0.79 em. 

Esta diferencia en el espesor del concreto equivale a un 

peso adicional de 

w 0.79 X 2,200 
100 

17.4 Kg/m2 

Por lo tanto en el diseno de la estructura, al peso pro-

pio te6rico, se agregaria una carga muerta adicional de 

17.4 Kg/m2 , que eorresponde al probable error en el es-

pesor de la losa. ~~ 

El articulo 224 del Reglamento de Construeeiones para el 

D.F. define por esta raz6n, una earga adieional de 20 Kg/m2 

en la determinaciOn de la carga muerta de losas coladas. en 

el lugar y otra carga tambien adicional de 20 Kg/m2 en el 

case de que se coloque algUn piso o firme de mortero. 



~ 

la carga viva de diseno es de 30 Kg/m 2 , ~sta es adecuada 

para el diseno de la ramina de la cubierta, sin embargo 

es excesiva para el diseno de las armaduras principales o 

de la cimentaciOn, ya que es l6gico suponer que la carga 

H que puede estar aplicada en un punta dado de la cubierta, 

·u· no estara aplicada de manera uniforme en la totalidad del 

techo. El mismo razonamiento se puede aplicar al calculo 

de la cimentaciOn de~un edificio, ya que la car~a viva 

que se adopte para el c4lculo de un elemento estructural, 

es excesiva para la cimentaciOn ya que es rare que toda 

la superficie tributaria de la misma, es decir todo el 

edificio, est& cargado simult!neamente. 

'"' 
2.3.2 TEORIA PROBABILISTICA. REDUCCION DE CARGA VIVA EN 

EDIFICIOS. 

Supongamos que se va a disenar un elemento cuya estabili-

dad depende s6lo de la carga que ohra en una superficie 

de &rea A Se supone que todas las variables que inter-

vienen se conocen de m·anera deterministica • excepto la 

magnitud de la carga viva que obra sobre la superficie. 

Se supone ademas que la esperanza y la dispersi6n de la 

carga viva en un elemento pequefio de la superficie son in 

dependientes de la localizaci6n del mismo y de las cargas 

que obran en otros elementos. Si sa divide el 'rea total 

19 ;11 

2.3 CARGA VIVA EN EDIFICIOS Y PUENTES. 

2.3.1 VARIACION ESPACIAL Y TEMPORAL. 

Cargas vivas, son aquellas cargas gravitacionales que obran 

en una construcciOn y que a diferencia de ~as cargas muer- ~ 

tas, no tienen el caracter de permanente. Estas cargas son 

esencialmente variables como pueden ser, el peso de las pe~ 

sonas que ocupan la construcciOn, los muebles, equipo, m&-

quinas, mercancias, etc. Como se puede apreciar una perso-

na no ocupa un lugar determinado dentro de una habitaci6n 

o bien los objetos que se almacenan pueden variar de magn£ 

tud y posiciOn. En estas circunstancias es imposible el con 

siderar una carga determinada y en un lugar dado, al mismo 

tiempo que no es ni econ6mico ni factible considerar to-

das las posibles condiciones de carga. En vista del carac-

ter aleatoric de este tipo de carga, se impone una soluciOn 

probabilistica para definir una carga uniforme que dentro de 

ciertos m&rgenes de seguridad sea equivalente a la espera~ 

za de cargas, concentradas o repartidas aplicables en la 

estructura. .. , .. 
,, ~"" t •. \ 

Intuitivamente, podemos pensar que la carga viva depende 

del destine que vaya a tener la construcci6n y en el caso 

de edificios tambien dependera de la magnitud del area tri 

butaria. Si pensamos en el techo de una fabrica, en el que 



en una serie de elementos pequei'ios en comparaciOn con A , 
'.cl 

la distribuciOn de probabilidades para la carga unitaria 

que obra en cada elemento es aproximadamente logaritmico-

normal. Se va a establecer la siguiente nomenclatura: 

A (m 2 ) 

W (Kg) 

Area total tributaria 

Carga viva total que 

obra sabre la super-

ficie A 

~ T t L t:'·li :vr l 

w (Kg/m 2 ) = W/A. = carga viva uni-

!t .~ 
taria. 

A 

'E Esperanza •&lit•• 

IT' Dispersi6n 111111 F''\· l-~-1 Superficie ~n la 

cr~ Variancia 
que esta aplicada 

• ~ ~~ la carga. 

.... .....~ ......... .... ~ ..... -~-- .a- --· ... ~~· • ~-·.----.... ~ ............ +e~r•ttott• tt 

~~ 1J " ;. _( &l 0~ ·.o·• la e• 0(• ., 
Suponiendo una variaci6n normal:·) a J ,o:> ~.· .: ~ r P,f,j 

PC\1) 

E (v./) = 1>.· E (W) (?. 3. 1) 

La varia~cia de una suma de variables 

independientes es igual a la suma de 

-;------~------~--------~--+las variancias de las mismas: 
• o<·G'"(W) \of 

cr•<WJ = 'tcr•<Wl = A·tr1 (w) 

cr <Wl =-..fA-crew) (2.3.2) 

Fig. 2.3.2- DistribuciOn 
Para una certeza aceptable de que 

de probabilidades de la 
no vaya a ser excedido determinadc 

carga. 
valor de la carga de diseno, habra 

20 que definir una constante " ~ cuyo valor dependera de 

las caracter!sticas de la curva. Asi se tendr~ que: 
; i 

Wp ~E(W) .... 0(-lr (W) ( 2. 3-3) 

Esta desigualdad quiere decir que para una probabilidad dada 

corresponder! una carga total de diseno \VD , asociada a un 

valor de carga unitaria ""•"' ~ A 
Sustituyendo va-

l9res. 

De ( 2. 3. 3) 

Wo " E (W) -+ oC.· cr(vJ) 

Sustituyendo los valores de (2.3.1) y (2.3.2) 

Igujj.lando: 

Wp-. A-£(..,) +«·VA. o-(w) 

Wo =A E(..,) {I+~)\ 
\}i;' · E (w) 

•l 

t o< • <r (wl (Constante que depende de la 

E (w) probabilidad permisible) 
-! !'' 

"'" . "'1•11 ; -"b 
Se obtiene: 

·,.·v;-- .'J.;) 

fi,l w. .. A·~ (w) [ 1 + ~ 1 1e.l.v 

.·;a•• 
Dividiendo entre el ~rea:' ,. ... •• 

f1 } (fA ' ,, ·• ·~ I 

w 0 : [ I + vi- 1 E (w) 

CAJD e.s la carga unita.ria de. di.se.no y A, el ~rea an donde 

tributaria del elemento que se va a disenar .. 
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2.3.3 REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES DEL D.F. 
.... ~·~ 

.,.\ 

··!1:7~. 
El Reglamento de Construcciones del D.F. especifica dis-

tintos valores de la carga viva para edificios segUn su 

'·;destine y el ~rea tributaria del ~emento estructural que 

se disefta, de acuerdo con la f6rmula general obtenida en 

el punto anterior. 

;/"' .. /., .. 
--· ,, .. --

.... ···-·21 

;:II(/: 

Se especifican varies tipos de carga viva: ''"l' .M 
;' 

a) La carga viva maxima (wm) se considera en el diseno 

• ~' de estructuras per carga gravitacional. Para casas-

habitaciOn, oficinas, laboratories, etc., el valor ~r~ntl'ter~ 
de la carga viva m&xima es: 

~. 

~,J-1 .M.a 
120 + 

420 

(A 
wm 

en donde A, es el &rea tributaria del elemento que se analiza. 

De manera semejante se especifica la carga viva maxima pa-

--· ra otros tipos de edificios. En el caso, de azoteas en las 

I 

~~ 
qu~ la influencia del area tributaria en la intensidad de 

la carga, es menor, se especifica un solo valor que es in-

dependiente del area tributaria. 
'•' 

n· -"-""'·· 

!r.- El valor de la ca~~a viva m4xima tambi~n se emplea en el 
M-4' 

! ,.... diseno de cimentaciones,en la determinaciOn de asentamien-

tos inmediatos en los suelos. > .... ,.; 

b) La carga viva instantanea (wal se emplea en el dise-

no de estructuras ante acciones accidentales. En el 

analisis por sisrno 0 viento, el area tributaria es la 

correspondiente a toda la estructura. Al aplicar las 

fOrmulas anteriores se observa que la intensidad de la 

carga viva tiende a estabilizarse para valores muy 

grandes del area tributaria. 

La carga viva instant&nea tarnbien se emplea cuando se 

utilizan distribuciones de carga mas desfavorables que 

las correspondientes a cargas repartidas en toda la 

superficie . 

c) La carga viva media ( w ) se debe emplear en el cal-

culo de asentamientos diferidos en suelos poco permea-

bles saturados. En estas condiciones los efectos por 

hundimientos diferenciales son muy importantes. 

En algunos cases como en estudios de flotaciOn, acci5n de 

viento, volteo de estructuras, etc., es conveniente elan! 

lisis con la posibilidad de que la intensidad de la carga 

viva sea nula_. Corresponde a la condiciOn mAs desfavora-

ble para la estabilidad de la estructura. 

En el diseno de las estructuras tambien es necesario con-

siderar las cargas vivas que se pueden presentar de rnanera 

temporal durante el proceso de construcci6n. Tal es el ca-

so del peso de los materiales que se almacenan temporalme~ 

te durante la construcciOn. 



En las vigas continuas sometidas a carga viva, es necesa- 22 
rio considerar los distintos efectos originados par su 

<',j 

cambia de posiciOn a lo largo de la viga. Par lo tanto 

hay que dimensionar las vigas, a partir de la envolvente 

de los elementos mecanicos~ correspondientes a las dis-

" tintas condiciones que se pueden presentar. En algunos 

casas es conveniente incrementar el factor de seguridad 

para tamar en cuenta posibles combinaciones en la posi-

ciOn de la carga viva. 

Para ella se rcquiere analizar las siguientes condiciones 

de carga: 

1. Carga muerta mas carga viva en todos los claros. 
'~. 

2. Carga muerta mas carga viva en claros alternados. 

Este analisis proporciona valores rnaximos del mo-
":.! 

menta positive en los claros en los que actUa la 
'//'. 

carga viva. 

3. Carga rnuerta mas carga viva en claros contiguos. 
":! 

Esta condiciOn proporciona valores rnaxirnos del rna-

menta negative en los apoyos intermedios, a los 

claros en que actlla la carga viva. 
' . 

Los valores rnaximos de estas tres condiciones se pueden 

cornbinar, para trazar una curva envolvente de momenta 

flexionante. En la siguiente figura se rnuestra el pro-
~ ; ' 

cedimiento. 
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Fig. 2.3.3 Carga viva en vigas continuas. 



2.3.4 CARGA VIVA EN PUENTES. - 36 -
23 

En los puentes para carreteras, las cargas vivas pueden 
: ... t 

.... ... ~ 
tener distinto origen, perc normalmente las cargas mas pe-

sadas son producidas por camiones. Normas para puentes, e~ 

pecifican que en el disefio se considere una linea continua 

de camiones y aplicada la carga de tal manera que produzca 

las condiciones mas desfavorables en la estructura. Por lo 

tanto, en el anBlisis habra que obtener, distintas lineas 

de influencia. Las cargas de c~miOn ~e especifican o desig-

nan por H, seguida de un nUmero que indica el peso total 

del carnian en toneladas de 2,000 lihras. Por ejemplo H20-44 

indica una carga rodante debida a un cami5n de 20 ton. (si~ 

tema ingl~•), sdgdn las especificaciones de la AASHO del 

afto 1944. La selecci6n del tipo de carga, se bar! de acuerdo 

con las caracteristicas y destine del puente en estudio. 

,,,_,~11 ( ... ' 
La carga total especificada, se distribuye en el case de 

camiones de dos ejes, suponiendo que el eje delantero apl! 

ca 0.2 de la carga total, y el resto de la carga, 0.8W, 

el eje trasero. En la figura se indican las distancias en-

tre los ejes del cami6n. 

Es usual la carga HS-15 que corresponde a la H-15 adiciona-

da de la de un semi-trailer (S). Esta carga se coloca en la 

condiciOn mas desfavorable para el diseno de cada elemento 

estructural. Las normas piden que tambien, se analicen los 

efectos producidos por una carga uniforme y una carga conce! 

trada que representan la acciOn de una linea de camiones. 

Para la H-10 estos valores son 480 Kg/m y 4,100 Kg. La 

car&a concentrada se emplea para calcular mementos. Para 

... ~. 

- 1 ,,~(1'1'1' ,.,_~v&l"'I'\ICIOI'"t o.<;,o.., 

H-10-44- 4,000# 16,000# 
d· ~~~-' 

H-15-44- 6,000# 24,000# 
t)lft·'' 

H-20-44- 8,000# 32,000# 
I> .. , 

HS-15-44- 6,000# 24,000# 

HS-20-44- 8,000# 32,000# W= Peso total del carnien. 

Fig. 2.3.4 - Car'gd rodante en puentes. Carga tipo H. 

la determinaciOn de fuerza cortante, se usan valores rna-

yores (0.85W). Para el dimensionamiento se seleccionaran 

los valores m~s desfavorables de los elementos mecanicos 

que corresponden a cada una de las condiciones menciona-

das. 
~·.1 1: ·\(; 

Al pasar un vehiculo por un puente, se originan vibracio-

nes y acciones por la interacciOn entre vehiculo y estruc-

tura. Estes efectos dinamicos se incluyen en un factor por 

impacto que depende del clara del puente, velocidad del vehi 

culo, rugosidad del pavimento, etc. 

La formula propuesta per !a AASHO 

L 

I = 50 
L+125 ~0.3 

Longitud en que se aplica la carga, en pies. 

Factor de impacto. 

fil"': 

.r. 

• 

·-i 



tt 

Este factor indica el porcentaje de incremento de la carga 
24 

viva por concepto de impacto. 

En el case de puentes para ferrocarril, existen trenes de 

!! 
carga y fOrmulas semejantes que se pueden encontrar en las 

normas para diseno. 

Ademas del incremento en las cargas verticales per impacto, 

los reglamentos recomiendan analizar los efectos de una 

fuerza hor~ZJLtal del 20% del peso delvehiculo, aproximada-

mente, para representar las fuerzas que originan al frenar 

el vehiculo. 

" 
2.3.5 LINEAS DE INFLUENCIA. 1 ?'!"~-I'"" ~-.,. .0 i 

~·-.'i.'H'!' 

Lo~ esfuerzos maxirnos en los elementos estructurales de 

los puentes, dependen no sOlo de la magnitud de las car-

gas, sino tambien de la posiciOn de las cargas vivas en 
,....,.. l(o. 

...... 
la estructura. El analisis ha de considerar, las distin-

tas posiciones po~ibles de los vehiculos y calcular los 
:·1 

elementos mecanicos en la estructura, que corresponden a 
:1; 

la condici6n mas desfavorable. Este estudio se puede rea 

lizar por medic de las lineas de influencia. 

La linea de influencia es una grafica que muestra la va-
h.; 

riaciOn de distintos tipos de fuerzas tales como reac-

ciones, elementos rnecanicos, etc. que se originan al oc~ 

par una fuerza unitaria, distintas posiciones sucesivas, 

en la estructura. 

Para trazar la linea de influencia que corresponde a de-

terminada fuerza interna o externa en una secci6n de una 

estructura, se calcular&n sus valores para distintas po-

siciones de la carga unitaria que se desplaza sobre la 

estructura. Con los valores obtenidos se dibujara la gra- ~! 

fica que corresponde a la linea de influencia que se esta 

calculando. 

..-) 

b) 

c.) 

d) 

A 

~--
i 

·~·~I ~ 't 
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+ 
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1:"" 

l(lo; •. 
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Fig. 2.3. 5 Lineas de influencia. 
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--En la figura 2.3.5 se muestran diversas lineas de influe~ 

cia en una viga isostatica. En el case d), la ordenada RA, 

representa la reacciOn en A, cuando la carga unitaria se 

encuentra aplicada en c. De igual manera se pueden inter-

~pretar los otros casas. 

En la figura 2.3.6 se muestra una viga continua, que puede 

ser representativa del caso de una estructura hiperestati-

ca. Se desea encontrdr la linea de influencia de un elemento 

"-. ~t------

11 

Fig. 2.3.6 Viga continua. 
"-

mec!nico, par ejemplo la fuerza cortante en M. Se aplica 

el metodo de las flexibilidades: 

[ Dxx J • { X } + [ Dxo 1 t p} 

Se supone que s61amente actUa la carga externa unitaria 

P = 1, y una redundante X, que es la fuerza cortante en M. 

La expresi6n anterior se reduce a: 

X -~ 
Dxx 

en donde Dxx representa la deformaciOn en el punto en que 

actUa la redundante, producida por un valor unitario de la 

misma. Dxo representa la deformaci6n en un punto X, 

H"• 

25 

..... 

de la viga, en donde se supone actUa la redundante, produ-

cida por la carga unitaria P. -· -·"·--------- .. J. T ---.. --

Aplicando el teorema de Haxwell-Betti: 

0
xo Dox '• ,·· 

•. '·" Por lo tanto 

X 
Dox ----
Dxx I· 

D
0
x, es la deformaciOn en un punto 0 de la viga, en donde 

se suponea aplicada la carga unitaria P, producida por una 

fuerza unitaria que actGa segGn la redutJdante cuya linea 

de influencia se desea obtener. J r··;-···r ........ 
'·-lJ.' 

Mediante el resultado obtenido, basta con suponer una fuer 

za unitaria, segGn la redundante y aplicada en el mismo 

punto. Se calculan las deformaciones en distintos puntos 

de la viga y en aquel en que se encuentra aplicada la 

fuerza unitaria. Sustituyendo valores en la expresi6n an- , ~ 

terior, se obtienen distintos coeficientes con los que se 

puede trazar la linea de influencia de una fuerza. 

41o.:f'fJf;,.("J;t..,. 'f ~ ~ i '1 t· 

La misma expresiOn permite interpretar la linea de influen-

cia como proporcional a los desplazamientos que sufre la e~ 

tructura cuando se somete a una deformaciOn unitaria de si£ 

no contrario al de la fuerza unitaria. Asi se puede apreciar 

en la figura 2.3.6. 
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Fig. 2.3.6 L1neas de influencia en viga continua. . , .. 
En el siguiente ejemplo se obtendrA la linea de influencia 

del momenta flexionante Me en una viga continua, mediante 

el c!lculo numirico de las deformaciones y la aplicacion 

de la f6rmula general. 

26 
tt 

Diagrama 11 m" 

Para Me= 1 

11:- .....!!!. 
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2.3.6 TRA~SMISION DE CARGAS. 

'" r: X 

Para determinar las cargas muertas y vivas que actllan sabre 

un elemento estructural, es necesario la obtenci6n de las 

areas tributarias de los elementos estructurales. El pro-

cedimiento mas usual en losas apoyadas perimetralmente 

consiste en trazar per cada una de las esquinas ~ue forman 

un tablero lineas a 45°y cada una de laR cargas que actlla 

en el triangulo o trapecio se aplica sobre la viga que 

coincide con el lade correspondiente. 

'~"" /7 ', w, / 

i)) 

VI\ )-----<'t./4-
/ ' / w. ' 

APo"tO 

,..-· 

' '\ 

.t~ 6,/ 

~l· 

fll', 

f! 

'' 
f... Po Yo 

!. r 

rJ • 

Fig. 2.3.7 Distribucion de cargas en un tablero. 

A.·\ 

..... Ji-ll.-!'' -1.l"'f T •• ,...,. 

27 Estes calculos, son los iniciales para obtener las cargas 

que actllan en cada tramo de viga y a partir de estes vale-

res, calcular los mementos de empotramiento y reacciones, 

que a su vez servir~n para analizar los marcos o vigas co~ 

t!nuas. Este proceso de transmitir cargas, partiendo del 

elemento mas simple, como es la losa hasta llegar a la ci-

mentaci6n, a trav~s de las columnas, se denomina ''bajar ca~ 

gas''. El proceso de c4lculo se puede ordenar tal c6mo apar~ 

ce en el siguiente ejemplo. 

Ejemplo 2.1- Edificio de oficinas 

C&lculo de carga muerta y viva en cada uno de los 

elementos de la s~guiente estructura. 
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CARGAS HUERTAS. 

a de concreto de 10 em. 

0.10 X 2400 

·ga muerta adicional ( Reglamen to) 

·me de mortero de cementa 

de 3 em. 0.03 X 2000 

•ga muerta adicional 

aico de terrazo de 30 X 

30 em. 

.anado de yeso de 1.5 em 

0.015 X 1650 = 

.leno de tezontle de 15 -

em. promedio 0.15 X 1000 

\ TOTAL· 
··--! 

p, T I P 0 

240 Kg/m 2 

20 

60 

20 

55 

25 

. i 

420 Kg/m 2 

' 
10 propio viga VI 0.15 X 0.30 X 2~00 = 110 Kg/m 

Trabe T1 0.20 X 0.50 X 2400 = 240 Kg/m 

Trabe T2 0.25 X 0.50 X 2400 = 300 Kg/m 

Columna C1 0.35 X 0.50 X 2400 = 420 Kg/m 

...... ~. 
, CARGAS VIVAS: -4 

' ·-' 

I 

,------.. •: -...,.-----·---· i - Para diseno de los elementos que ae mencionan t 

PLAHTA TIPO :r--·· 
Carga viva m!xima:CMm 120 + 1120 A-YJ. 

..... -~ . .;;.. /-" 
I 

AZOTEA 

240 Kg/m 2 

20 

... 
" 

25 

160 

~115 Kg/m 2 

( r··· 
-J i ~ .. ~ 
.. .J • 

... .. ...,. ··-·-.. ,..,., 
........ -
....... 

.. z/\ 

28 Area tributaria 

Los a 5.00,X 3.00 15 m2 

y} Viga V1 'f ; ' .,. y 

5.25 X 2 = 10.50 m2 Trabe T1 

Trabe T? 2.25 X 4 + 5.25 X 2 

<l 

AZOTEA: 

Losas, vige V1 y trabes T1 y T2 

Columna C1 

N5 a N6 

N4 a N5 30m2 

N3 a N~ 30 X 2 = 60 m2 

N2 a N3 30 X 3 = 90 m2 

N1 a N2 30 X II =120 m2 
4\ 

30 X 5 =150 m2 NO a N1 

19.50 m2 

',, .... ~ f: 

-·--
/ 

/ 

·--<_ ,, 

Carga viva 

228 Kg/m 2 

'" ~ e 'lt,'"! 

250 

215 
IJ ii . 

100 

100 

197 

174 

1611 

158 

154 

.J 

Kgfm2 

·/ ' __ _:_)j 
b.- Para diseno s1smico • 

PLANTA TIPO 90 Kg/m 2 

AZOTEA 70 

c.- Para estimaci6n de asentamientos. 
, ... :l 

PLANTA TIPO 70 Kg/m 2 

AZOTEA 15 

( 1) Independiente del Area tributaria, 

./' 

(1) 

(1) 
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C. Muerta I 
C. Viva 

c. Muerta 

c. Viva 

R E S U M E N D E C A R G A S . 

DISERO POR CARGAS GRAVITACIONALES. 

Carga muerta de la losa: 

PLANTA TIPO 

Los as 

420 Kg/m 2 

" 

Viga V1, 
Trabe T1. 

420 Kg/m
2 

" 

Trabe T2 

420 Kg/m 2 

215 " 

Column as 

420 Kg/m 2 

200 " ( 1) ~ ~ 
648 Kg/m2 670 Kg/m2 ~ Kg/m 2 ;;;- Kg/m 2 (1) 

c.M.380 Kg/m 2 

(.~\t C.V.150 

~ Kg/m 2 

(1) de N3 a N5 

(2) de NO a N3 

PARA DISERO SISMICO. 

PLANTA TIPO AZOTEA 

420 Kg/m 2 445 Kg/m 2 

90 70 

~ Kg/m 2 ~ Kg/m 2 

AZOTEA 

Losas, vigas 
trabes, co
lumnas 

445 Kg/m 2 

100 " 
~ Kg/m 2 

•.• f. 

29 PARA ESTIMACION DE ASENTAMlENTOS. 

t-- OTM,, 
l 

PLANTA TIPO AZOTE A 

c. 11.. 

-l:~ c. v. 
420 Kg/m 2 

70 

;;-;;-;;- Kg/m 2 

445 Kg/m 2 

15 

4~ Kg/m 2 
... e;· ... 

I 
I ' 
i I 

~ 1:.w.a l 
I -----r I , ANAL ISIS D E 

TABLA 1. 1. 

i 
~-

C A R G A S 

, CARGA GRAVITACIONAL DISERC SISMICO ESTIMACION 
DE ASENTA
MIENTOS I i I 

~I.~MHITO 
REACCIONES 

- POTRAMIENTO 
MOM. DE 
EMP. 

REACCIQ 
NES. 

R~ I lt. 111.-. I Mr. I "R,.. I Ra 112~ M .. M" 'ia ''"" r····"", .. ,, . _ ~r 1111 t): t 1 z,, "II~ I 
; J; !>m 

l.;o.., 

~.~,,.. .. , ~.uT· .. I ?>.141 I ~.\4TIM; I v~s I v~S'I2~f'l z.Gf/ z. c.~T 

r~t 

i-~ 
: . t.tf""' . 
l l 

j 

!.38T·1 ~.S8T1 ~.~TJ ~.4liTI~.221~.22/ ;.~T 13.31 /3.0\T/ 3.oiT 

,f,; 

_,_l_ 

.,_ 



CARGA GRAVITACIONAL 

(LEMEMro 

~OM.DE EMP. REACCIONES 

r-2. ,_u,. M~ Mr. 12.,. Ra 

4.~ .. ~ 
~ . Ui\~~~· 
~u !!. ~liT ,,04 ,,0,,. .. 

'·"' 
,, .. ,, 

Soolc.f.., 
1 ".o ..... 

PI..A~Iil\ l\PO 

iii ~.,~,... ~:n ~.ao,. ;.&o,. 
~ 'I! 

!;.o.., 

T-1 

1-o~i 

~ 
4.04. A.04. A.\2,., .II .1'2."' 

S.o"" 
·•, 

1-(.&T 

el' tfo 

i.lo 1·10 f•'"T 1.~,,. 

"" . 
"· 0 ... 

......__ ____ --

- 50 -

DISERO SISMICO STIMAC ION 
E ASENTA-
IENTOS 

MOM.DE EMP. REACCIONES 

I'\,. I"\ I!. '12~ 1Za "2. ~. 

~.1f'' f,:l!T·• . c..1e, c.. I&" £1, "' T 
j,,,,. 

z.~f' -z.~~,.. .. z.~~,. 2,,&'~' 2.&!1T 2. @>!IT 

3.2?}'' ?J,BT' a .21'~' !1,2-1T ~.\P 3.Ht 

: 

~.13"' r,.l!'' G..o~;' ,.oeT ~.s;,. S.~ST 
' 

. . 

30 Para el calculc de los mementos de empotramiento se emplearon 

las siguientes fOrmulas; 

1'1::2WL 'r? I 1.1 lb:f 
t p (It/,..) 

' J:WTO 1 ll 1 ~ H~J - --~ 
M: p, l..l. L. 

12. 

p 

... !.!:, ••. 8 

~. i J) t I.A ,. L/• 1 "f~~~ ~ i 

f(L+\.) '\ t= W: -or- __.A-I' (~/""1 

c.~~ j(j( I j i)M_w, ,_.:] f· b , ., . 48l L' 
1!.:~ 

~~. 

l 

Estas condiciones de carga suelen presentarse en los casas 

de losas apoyadas perimetralmente en trabes. Los valores 

anteriores de los mementos de em: ·trarniento, se pueden 

-I 
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A 

.• , de manera aproximada, usando una carga equivalente 

upiforme, par unidad de longitud de la trabe y cuyo valor es 

el siguiente: 

w 

m 

~ L J. 

carga uniformemente 

repartida par unidad 

de superficie. 
A 

-L-

De manera aprox!mada la carga uniformemente repartida, equiva

lente para el clare corte es: 

1~ ~ 
.uf.i 1 ;. . L - ~ r ,t~~~r.- 8 ~ 

=> Jflll' 111 ~ lll ~ 
r '" t 

l!, 

y para el clara largo: 

)-
'N. (t, ... L) 
-~P 

f J ~l i' I 11 t t b., 
~c b ,ct 

I • : 
\. 

d f'--------:---·f 

y.J ',} 
J ,EQ~I'/. ~ 4L l'. ~~ 

-:;> ~ lll 'I l l l ~ Ill! ~ 
L L 
~ L 1 . .. .. , 

~" 31 
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1
A partir de los valores de los mementos de empotramiento 

calculados, se precede el analisis de los marcos que forman 

la estructura. 

Para cada uno de los elementos estructurales se obtienen 

los diagrarnas de momenta flexionante, fuerza cortante y 

fuerza normal correspondiente a cada una de las condiciones 

de diseno: carga gravitacional~ diseno por sismo. 

':·c.,·.~ 

2.4 TEMBLORES. 

~ 11f '..- n ;]i ~ 

2.4.1 ORIGEN DE LOS SISMOS. 

Se conoce m!s acerca de los efectos producidos por un temblor 

que las causas que lo producen. Los temblores pueden tener en 

tre otros un origen tectOnico o volc!nico. SegUn las teor!as 

mas razonables, los temblores tectOnicos se deben a una acu-

mulaci6n de energ!a de deformaci6n en los grandes bloques del 

interior de la corteza terrestre, provocada por distintas 

causas, tales como contracci6n termica, desplazamientos, etc. 
,, 

•'" s.,". 

"''ua WI. ~ ISI'Io 

Fig. 2.4.1 - Proceso de falla. 



Las erupciones volc!nicas pueden producir temblores; sin 
l. 32 

embargo, la energia liberada es menor que en ·el caso de 

los de origen tectOnico. En Mexico, son raros los temblo-

res de origen volcanico. El movimiento de la superficie 

del terrene durante un sismo, es producido por las ondas 

que se originan. 

La mayoria de los temblores ocurren en zonas sismicas per-

fectamente definidas. Una de ellas es el cinturon Cicum-

Pacifico que forma un circulo casi continuo alrededor del 

Oceano Pacifico. Otra es la zona Alpes-caucaso-Himalaya, 

tambien designada como Cintur6n Alpino (ver fig. 2.~.~ 

La RepUblica Mexicana est& situada en el cinturOn circum-

pacifica, por lo que los efectos por sismo adquieren espe-

cial importancia. Se han realizado estudios estadisticoa 

sobre la ocurrencia de temblores en la Republica y asi se ha 

obtenido la representaci6n de la figura 2.~.1b 

t~-

El movimiento producido per un temblor origina ondas de cue£ 

po y ondas de superficie. Las ondas de cuerpo pueden ser a 

su vez longitudinales y transversales. Las ondas longitudi-
~-----

nales, tambi€n designadas como on~das P (primarias), son las 

mas rapidas, ya que son las que primero se registran en los 

sismOgrafos. Estas ondas de esfuerzo se praducen por el mo-

vimiento de particulas en el sentido de propagaci6n de la 

Cuando esta acumulaci6n de esfuerzos alcanza intensidades 

grandes, se producen desliaamientos sUbitos a lo largo de 

fracturas preexistentes. 12. ~ " 

La corteza terrestre falla, y los grandes bloques se acoma-

dan hasta aliviar los esfuerzos y deformaciones 

tian. En este proceso se desarrollan ondas que se propa-

que exis- I 
gan en distintas direcciones, algunas a grandes distancias, 

dependiendo de la energia disi~ada. La acumulaci6n de ener-

gia puede ser un proceso lento y puede existir un largo pe-

riodo que terminar& abruptamente cuando se alcance ~n estado 

cr!tico de esfuerzos, que provocar4 el disparo sismico. 

Un sismo no consiste en la liberaci6n de energia en un punta 

determinado, sino m's bien a lo largo de una falla geolOgica 

en una zona m!s o menos extensa. Generalmente se origina a pr~ 

fundidades de 10 a 50 Km. de la superficie, aunque algunos sa 

han originado a una profundidad de 600 Km. El punta o zona 

donde se origina el sismo recibe el nombre de foco y el punto 

sabre la superficie terrestre directamente encima del foco 

se designa por epicentro. Por la misma explicaci6n que se ha 

citado, se entiende que los macrosismos o temblores de gran 

magnitud necesitar4n de un lapse mayor de tiernpo para produ- , 

cirse, ya que requieren de una acumulaciOn mayor de energ!a. 

Tambien se entiende que en los lugares en que existen fallas 

geol6gicas, la frecuencia de sismos sera mayor. 

-

~ 
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onda, provocando esfuerzos normales en la roca. Las ondas 

transversales, tarnbien llamadas ondas S (secundarias) son 

mas lentas y ocasionan vibraciones en un plano normal a su 

direcci6n de propagaciOn, originan oscilaciones y distorsio 

nes, sin cambia de volumen,, en las particulas que encuentran 

~. en su trayectoria. Se denominan tarnbien de cortante para di~ 

tinguYlas de las prirneras o de cornpresiOn. Debido a las dis-

tintas capas del subsuelo, tanto las ondas P, como las S, se 

reflejan o refractan produciendo a su vez ondas de los des 

tipos. Una parttcula que se encuentre en el camino de una 

onda transversal, puede oscilar en cualquier direcciOn en 

el plano normal al avance de la onda. Aunque son mas lentas 

que las ondas P, pueden transmitir mas energia, por lo que 

son las que pueden producir mayor dane a las estructuras. 

Existen otros tipos de ondas perc los m&s importantes son 

, los citados. 

( 
\ 

L_. 
Cuando las ondas de cuerpo llegan a la superficie, se refle 

jan y provocan las llamadas ondas de superficie. 

La velocidad con que se transmiten las ondas a traves de la 

corteza terrestre, depende de las propiedades mecanicas del 

media. 

2.4.2 MAGNITUD DE UN SISMO. 

Todo sismo esta asociado con un gran desprendimiento de energ!a 

;. 



. 
\{) 
N 

i 

I 
i \ 

:;., r--- \ 
"'-- ''i:--. I --

:'\ --1 
(\. ·-------

r
~-W I , 

I 

r~J 
/Q-
1 

-

' 
-~ 

'~ 

' 
"CD 

;~>::::. 
' '· 

~r-~~ 
>! :'l 

--- -,--
I 

I ---r-
1 

:;., 

34 

~ 
i 
; 

' 

~ 
~ 
m 
~ • " = 

~ 

f ~ 
~ 

u 
~ 

m ., 4 

" ~ .• . 
" ! ,:g • 

m m = ~ 

-
~ 
~ 

"' 
-... 

"" ~ 

a lo largo de una superficie de falla. Esta energ!a ba]o 

la forma de ondas sismicas afecta grandes zonas de la su· 

perficie terrestre en la que se producen movimientos del 

suelo. Es importante poder describir en formas cuantitati 

va el tamano o magnitud de un temblor. 

La magnitud de un sismo se mide par 1~ cantidad de energia 

cinetica liberada par el disparo sismica. Se~ide par me-

dio del logaritmo de la m&xima amplitud, expresada en mi-

1esimas de milimetros, en que las ondas se registrar!an 

en sismOmetros standar especialmente disenados para este 

objeto, situados en una distancia epifocal de 100 Km. Se 

han desarrollado factores de conversiOn que permiten calc~ 

lar magnitudes cuando la distancia entre el instrumento y 

el epifoco difiere de 100 Km. Energia y magnitud pueden li 

garse por la ex~resiOn siguiente: 

Log 10 E 11.8 + 1.5" (Gutemberg y Richter) 

donde E es la energ!a en ergs, y M es la magnitud en la 

escala de Richter. Esto quiere decir que en un temblor m~ 

derado, de magnitud 6 se liberan aproximadamente 10 21 ergs. 

,:J• 
2.4.3 INTENSIDAD DE UN SISMO. 

Cuando no se tienen registros instrumentales del movimien 

to del terrene, se puede describir la severidad de un sisrno 



per los .efecto~ en las construcciones que existen en un~ zona. 

As1 se define la intensidad de un sismo. 

'1 •. 

La intensidad de un temblor es la medida de la potencia des

tructiva de un sismo en un lugar dado. Varra con la distancia 

al foco, caracteristicas geol6gicas de la zona, propiedades -

mecanicas del suelo y nivel de aguas freaticas, entre otras. 

Se han propuesto distintas escalas sismicas con objeto de me

dir la intensidad de los temblores. La rna usual es la escala 

de Mercalli modificada (MM) que tiene 12 .divisiones. Puesto -

que los grades de intensidad en este escala no se establecen 

de manera absoluta, sino con relaci6n al comportamiento de las 

estructuras, las intensidades que se asignan de acuerdo con -

ella, se ven tambien influidas por el tipo y calidad de la 

construcci6n en el lugar. 

ESCALADE INTENSIDAD SISMICA MERCALLI MODIFICADA (M.M.) 

I Instrumental 

II Muy ligero 

'1: f,il•·, 

Se observara Unicamente mediante 

instrumentos especiales. 

Se siente solamente por personas 

que se encuentran en repose abso

lute. Los objetos suspendidos osci 

lan ligeramente. 

IJ, 

III Ligero Sentido por muchas personas, especia! 

\ i· .... •. ,, .. .,} ~J. l>lf'!i . • II '!",.J;. 
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i· 

IV Medic fuerte 

v Fuerte 

VI Muy fuerte 

~n 

VII Muy violento 

.~ f 

VII I - Ruinoso 
~~~ J 

mente en los pisos altos de los edif~ 

cios. Se sienten vibraciones semejan-

tes a las de un cami6n. Puede estimar 

se la duraci6n. 

Sentido per rnuchas pe~sonas en el int~ 

rior de los edificios y por algunas en 

el exterior. No causa panico. 

Se siente en las habitaciones per todos 

y per muches en el exterior de los edi

ficios. Se rompen algunos vidrios yap~ 

rencen grietas en algunos recubrimien-

tos. 

Se siente per todos. Produce danos li

geros en edificios pobremente constru! 

des. 

Danos insignificantes en edificios Dttn 

o1senados y construidos. Danos moderados 

en edificios ordinaries bien construi

dos. Danos considerables en edificios 

pobremente construidos o mal disenados. 

Dafio ligero en estructuras construidas 

especialmente para soportar sismos. 

Dafios considerables en edificios ordi 

narios. Tableros, muros y recubrimie~ 

to pueden ser expulsados qe estructu-



ras reticulares. 
(''• 36 "' eJJtplean los sism6grafos, diseftados para captar movimiento& 

IX O.esastroso Considerable dafto en estructur~s esp~ 
fuertes a grandes distancias, y los aceler6grafos,que se 

cialmente construidas para soportar 
emplean para registrar movimientos fuertes de gran violen-

temblores. Estructuras bien diseftadas 
cia. La carencia de datos acerca de los sismos se debe a 

se inclinan por daftos en la cimenta-
la carencia de estes aparatos y ademas que no siempre exis 

ciOn. La tierra se agrieta notahleme~ 
ten acelerograrnas en la zona de intensidades elevadas cau-

te. Desplazamiento de vias ferreas y 
sadas por un sismo dado. Par ello, con el afgn de deducir .. m 

caminos" 
valores numericos Utiles para disefio, aUn a partir de in-

tensidades referidas a escalas subjetivas, del tipo de la 

X Catastr6fico Destruidas muchas estructuras especia! de Mercalli modificada,se han establecido correlaciones en-

mente diseftadas. Grandes grietas en la tre los valores de intensidades en la mencionada escala Jr 
•tt•.t~r.: l : .. 1· 'J$'1 tierra y deslizamientos ·de montaftas. Edi los valores de algunos parametres de las caracteristicas del 

ficios destruidos incluyendo sus cimen- movimiento del terreno. La correlaci6n que parece ser mas 

. 11. "'·,: :._ taciones. 
..~-..;.__,.. 

,__ congruente es la que liga intensidades en la escala de Mer-

XI Catastr6fico Pocas estructuras o ningunas permanecen 
calli modificada con velocidades maximas del terreno en 

en pie. 
cm/seg (v) como sigue. 

i ~ 

r XII Catastr6fico DestrucciOn completa. I log 14v/log2 (Esteva y Rosenblueth) 

n;h .,~. 

W~al 

Esta escala, no ' da valores numericos para poder calcu~ar las 

fuerzas que hay ·que considerar en el case de un diseho sis-
2.4.4 ESTADISTICA DE TEMBLORES. ,, 

mico, pero sirve como escala de comparaci6n de las intensid~ 

des de distintos sismos en diferentes lugares. No proporcio-
Para realizar el diseno sismico, es necesario reglamentar 

na ninguna de las caracter1sticas con las cuales es posible 
los crite~ios de an§lisis con base en estudios estadisticos 

definir un movimiento de ese tipo, tales como la acelerac16n, 
acerca de la sismicidad en la regi6n de estudio. Mexico, y 

velocidad o desplazamiento. Para registrar los sismQs se 
en particular la zona sur, son regiones de alto grado de 

sismicidad, sin embargo la frecuencia de los temblores in-

. '• 0-'• ~' \~ (11 
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tenses, ~o es la misma en todas las regiones. Desde este 

punta de vista, se ve la necesidad de tener mapas en los 

que se indique las regiones de riesgo sismica semejante, con 

el fin de facilitar el diseno de las estructuras. Es una la-

bor dificil, ya que no siempre se cuenta con los datos nece-

sarios para poder construirlas. 

10~ 

La mejor manera de expresar el riesgo sismica en un sitio da-

do es por media de las llamadas curvas de frecuencia-intensidad 

~ue expresan el nUrnero media de veces por unidad de tiempo 

(ana) que ocurren en el sitio intensidades sismicas mayores 

q,ue algun valor de in teres. 

En la figura 2.4.2 se muestran curvas frecuencia-intensidad 

"• para algunos puntos del pais. Se emplean tanto velocidades 

como aceleraciones maximas del terrene como medidas de la 

'!l,intensidad. 

Los per!odos de recurrencia son los rec!procos de las frecuen-

cias medias de temblores con intensidades mayores que la que 

interesa. As1, en el caso de Santa Maria Apasco, las acele

raciones m§ximas del terrene exceden 100 cm/seg 2 en prome-

dio cada 60 anos (periodo de recurrencia). La frecuencia 

media de aceleraciones mayores de 100 cm/seg 2 es en este 

caso 1/60 = o.Ol'l a~o 
IJ• 

!~ -&t 



La regionalizaci6n sismica de una zona, se realiza con ~ase 38 

en los siguientes grupos de datos: 
I i.lllr.,i,. ... 

a: 

Sismicidad de la zona y de las zonas vecinas, medida por 
~ 
0 
u 

la frecuencia de temblores de diversas magnitudes que se ! 
<ii 

originan, o por la energla liberada. i 
~ 
<( 

Leyes de transmisiOn de las ondas sismicas, e influencia en a: 
<( 
0. 

la intensida~ de diversas variables, tales como la distan- ~ 
a: 

cia epifocal, profundidad del foco,tipo de terreno, etc. 9~ 
o..a:: 
"'-UJU. 

N'=' z 
- Datos directos sobre intensidades registradas en el lugar <(W 

..JO:: 
IIIO: 

de interes en caso de que existan. 
..:w 
>->-

·;. -· <; 

Con base en la informacj6n geo16gica y tect6nica del pats, as! 

como en los datos estadisticos sobre magnitudes e intensidades 

registrados desde principios del siglo, se trazaron curvas de 

iguales intensidades sismicas correspondientes a periodos de 

recurrencia dados. A partir d~ esas curvas se preparO la re-

gionalizaci6n de la 'Fig. 2. 4 .1,.y las recomendaciones de di-

seno de la tabla inserta (~oeficientes y espectro de diseno). 

2.4.5 ACELEROGRAMAS. I 

Para el diseno sismico de las estructuras, es fundamental co 

nocer las caracteristicas de los distintos sismos que han 
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ecurrido en un lugar determinado. Las caracteristicas del 39 
J:~vimiento del suelo en un lugar se obtienen a partir de 

los llamados acelerogramas, registrados en aparatos espe-

ciale~ c4nocidos como acelerOgrafos. 

Un acelerograma es un registro continuo de las aceleraciones 

del terrene como funci6n del tiempo durante un sismo. 

Para conocer las caracteristicas del movimiento, es necesa-

rio conocer los acelerogramas de tres componentes ortogona-

les del desplazamiento del suelo en un punto: dos componen-

tes horizontales y una vertical. 

Gracias a un extenso programa de colocaci6n de instrumentos 

para registro de movimientos fuertes ha sido posible obte-

ner una colecci6n de acelerogramas, como el de la Fig. 2.4.4 

Por media de integraci6n numerica y no sin antes salvar al-

gunos problemas importantes relacionados con la lectura del 

registro, con s·u precisiOn y con los propios metodos de in-

tegracic5n numerica adoptado~ es posible construir las dos 

gr&ficas inferiores de la misma figura, que representan la 

historia de la velocidad y del desplazamiento del terrene. 

El registro en cuesti5n corresponde al ~emblor de El Centro, 

California, E.U., del 18 de mayo de 1940. Pueden observarse 

una aceleraci5n m~xima del terrene mayor que 0.3 g. y una v~ 

locidad m&xima del terrene de 35 cm/seg. (es decir una in-

~ 
·~~::~::-: 

I . . ~ 
~0.1 -.. pz ,:(:h ...... 

"'i=~- n_L.\,\l 'II ./11-lnM. "' /) n.oC-lA ~ ,_ I ~.:: 0 ~--u--t:f""tr'bl~;#\~ \I'J ""A r Vi it ~ou 
~I' I - ~ 

' .. 8 ....... ...-: 
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J.~' [~ ~"V 'CJ"'== lJ;t~ ~--· . . _, tt.;t . I 
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Fig. 2.4.4 Movimiento del terreno durante e\ temblor 

de El Centro, California, Mayo 18 de 1940 
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tensidad en la escala de Mercalli modificada igual a 40:.''-' 

log (14 X 35)/ log2 = 9. 

Como se puede observar el acelerograma es una funciOn alea-

toria que se puede considerar formada por una secuencia no 

peri6dica de impulses. El &rea bajo un impulse es una me-

_, 
dida de la efectividad de las vibraciones. Por lo tanto la 

amplitud es un indice de la severidad del movimiento, aunque 

~sta tambi~n depende de la duraciOn~del impulse. Conforme 

aumenta la distancia del aceler6grafo al foco, la amplitud 

de las aceleraciones del terrene re~istradas va disminu-

yendo. V' 

/ 
Los acelerogramas de que se dispone, correspondientes a 

'' sismos, son suficientes para describir las car;acteristicas r., 

generales del movimiento tales como magnitud, aceleraci6n, 

duraciOn, distancia a la falla, etc. A partir de esta in-

formaciOn se pueden idealizar las caracteristicas de un si~ 

mo, con un enfoque probabilistico. Asi se pueden desarrollar 

modelos matem&ticos Utiles en la simulaci6n de temblores y 

en la obtenci6n de espectros de diseno. De acuerdo con estas 

caracteristicas los sismos intensos se pueden clasificar en ~ 

1. Temblores muy superficiales de epifoco cercano y de pe-

quena magnitud registrados en suelos duros. 

Son movirnientos que esencialmente constan de una sacu-

dida brusca. La duraci6n del movimiento perceptible al- ·~ 

canza pocos segundos y su magnitud registrada varia en-

tre 5.3 y 6.5. Eje•plos: Agadir 1960, Skopje 1963, 

Libia 1964, San Salvador 1965, Caracas 1967. -'r.o!e-1 

~~ " "' ' 

:s ·o 

~ n•-

11UI. 1 &t ·:,r 

2. Temblores superficiales que se originan a distancias mo-

deradas y registrados en suelo duro. Consisten en movi- 7 

mientos marcadamente irregulares, con periodos interme-

dios comprendidos entre 0.05 y 0.5 seg. La duracion del 

sismo es de varias decenas de segundos. Ejernplo; siamo 

en El Centro, Calif. 1940. 
0 
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3. Temblores intensos y distantes percibidos en suelos 

blandos con comportamiento lineal. En este tipo de 

temblor los periodos predominantes son relativamente 

largos y duran mas que los anteriores. Ejemplo: Mexico 

D.F. 1957, Alaska 1964. 
. II! • l 

,: :• 

LX ... ~· ~ 
• 10 12 .. ., 

TtiMI'O I 141', 
. ·. ~ + 

~. Temblores intense& y distantes percibidos en sueloa bla~ 

dos con comportamiento inelastico (incluyendo licuaci6n 

del suelo en el ca&o de arenas). Ejemplo: Coatzacoalcos-
-IJ'I')') 

! 

Jaltipan 1959, Chile 1960, Alaska 1964. 
Jo>l ill81l• 

Puesto que las estructuras reales no son infinitamente 

rigidaa sino deformablea,sus respuestas al movimiento el 

terrene no son instant~neas ni id~nticas a Cl. Por el con-

trario, las respuestas de cada estructura a la excitaci6n 

definida por el movimiento de su base dependen tambi~n de· 

las propiedades intrinsecas de la estructura, expresadas 

por media de las formas y periodos de sus modos naturales 

de vibraci6n, de los coeficientes de amortiguamiento y su 

--;'"'\ " .., ·•v 
'~ l ' 

41 
distribuciOn en la estructura, y de la forma de las leyes 

carga-deformaciOn de sus distintos elementos, tanto en el 

intervale elastica como para niveles de respuestas mayores 

a los que se necesitan para alcanzar los esfuerzos de fluen 

cia en las diversas secciones criticas . 

•n·'!<i.l'l"' 
,.., 

Las respuestas sismicas dinamicas de estructuras complejas, 

como la mayor parte de las que es necesario analizar en 

la practica, de comportamiento ellstico o inelastico, pue-

den predecirse o estimarse a partir de las respuestas de sis 

temas simples, o de un grade de libertad, al mismo temblor • 

Por eso es conveniente condcer la respuesta maxima de una es 

tructura simple como la de la Fig. 2.4.5. 

, ·J~ •up IUsD ·1 

2.4.6 SISTEMA SIMPLE. f.J[O'lH·· ., 
~ ..,; ,.. ¥.. r. la.Oc.-.< ) 1 ~ •• _... oull 

Se estudiara la re~puesta 'de una estrlictura simple o de un 

grade de libertad* (Fig. 2.4.5) constituida por una masa, 

un resorte y un amortiguador de tipo viscose, a un temblor 

definido por un acelerograma. 
,.,, ........ •••.wl 

, 'it-.,:~ • •J ••P o~>ll> •• niU '-"•Moto~ o6 l>ab.l 

~ 8 .( ,,:. rrt't- ttl!ttt•:t"" "!'ft' :I.PJ"I!I<! 1 ·~•"" 1 t , I rr") r.., · .. :; 

.v 

* Se recomienda al lector que repase los conceptos b&sicos 

de din&mica: modes de vibraciOn, periodos naturales, amo~ 

•J ·tiguamiento, por ejemplo en el ''Manual de Diseno Sismica'' 

por E. Rosenblueth y L. Esteva. 



Se adoptar4 la siguiente notacion: ' t:-1 11\ 
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m masa de la estructura, concentrada en el cabezal. 

k rigidez lineal (fuerza cortante/desplazamiento) del 

marco. 

~ constante de amortiguamiento viscose o lineal 

X desplazamiento del terrene 

y desplazamiento absoluto.de la masa 

u y - x= desplazamiento de la masa relative a la base. 

Se supone q·ue la estructura est§. sometida al movimiento del 

-~ 
suelo definido par un acelerograma, per lo que responder! 

con un movimiento oscilatorio. Otras fuerzas que tambi~n ac-

tfian y que se oponen al movimiento son: '' v '' fuerza cortan-

te que se desarrolla en las columnas y que en el range elas-

ticb es proporcional a su rigidez y al desplazamiento late-

ral de la estructura. Si no continUan los impulses, se res-

tablecer4 la posicion de equilibria mediante una fuerza 

de amortiguamiento que es igual a un coeficiente de amorti-

guamiento por la velocidad de la masa en relaci6n al suelo. 

Si la fuerza de amortiguamiento 11 R 11 es proporcional a la 

velocidad de deformaci6n se dice que la estructura tiene un 

amortiguamiento lineal. Para mantener en equilibria el sis-

tema y de acuerdo con el principia de D'Alembert, sera ne-

cesario considerar una fuerza de inercia 11 I 11 proporcio-

nal a la aceleraci6n de la masa con respecto al terrene. La 

ecuaci6n de equilibria se puede plantear as1: 

I + V + R ~-·-T 0 

t ? ': ' '(' ~ "! . 

Sustituyendo valores, se obtiene: 
il'.G"Jt"t-

m . y 

v k • u 

R ~· u 
m-Y t\1,U + ku • Q 

I :1 

T •t 

,j 

...... ( 

. 't. a 

... 
·' )< 

:c 
1 
' Restando mX de ambos miembros y considerando que U y - x: 

mli + 'U + ku 

Dividiendo entre 11 m 11 

u + ~u + m 
k 
m 

- mX 

""1.:. ll1meT • •• 

u -·x ,' .>f> 

La soluci6n de esta ecuaci6n diferencial depende de las con-

diciones iniciales. El caso m4s interesante en ingenierla 

sismica corresponde a las vibraciones libres. 

' ~~ 

Se dice que el sistema tiene oscilaciones libres, cuando el 

mvvimiento del suelo es nulo y no existe fuerza externa apl! 

cada en el sistema. Puede tener amortiguamiento o n6. La 

ecuaci6n diferencial del movimiento es: i• ) t> 

D'l~ 1 
u+-2.-u 

m 
+ k = 0 

m 

·i ••l 
< 'S'Oofl 

Sustituyendo en esta ecuaci6n los conceptos de: 

a) Frecuencia circular de la vibraci6n no amortiguada (w) 

w ={+ 

-I 
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Fig. 2.4.5 Sistema de un grado de libertad 

1.1. .• :...1:. "So; 

'l(.'\., 
temblor 

I 
,y = u • l= desptaza•ie~to de Ia masa relativo at terreno 

amp li tud de I a respuesta 
en un instante dado 

I 

vibracion£1 ibre amortiauada) 
residual 

Maximo valor absoluto 

de Ia respuesta duraB 
te el temblor 

'., 

Fig. 2.4.8 movi•le~to del terreno Y respuesta estructural 
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A partir de este valor se puede definir la frecuencia ( -f ) 

y el per1odo ( r de la estructura: 
AI 

f = w 

211 
[:lw 1 .... e . , r (:J) .U. 

1 
T = -f- ·2 1F 

w 

....... 
b) Amortiguamiento critico. 

;·~ 

El amortiguamiento en las estructuras corresponde a la 

existencia de fricciones internas, comportamiento ine-

l&stico, elementos no estructurales que dan lugar a p~~ 

didas de energia. Se opone al movimiento y reduce la a~ 

plitud de las oscilaciones. El llamado amortiguamiento 

cr1tico definido como 7c~= 2 ~ es el correspondie~ 

te a un sistema en el que la masa, sin oscilar vuelve 

a su posicion de equilibria despu6s de un tiempo que se 

considera infinite. 

.< --~ r 

En un sistema como el que se est& analizando, si el valor 

de la constante de amortiguamiento '' ~ '' es mayor o igual 

al amortiguamiento critico, el sistema no vibra despu4s de 

aplicarle un impulso a la masa. En las estructuras usuales 

de edificios se puede suponer que el amortiguamiento es 

0.10 del crttico. La constante (1 de la estructura repre-

senta un porcentaje del amortiguamiento cr!tico. 
.J.;· 

., real f; /cr1tico = 2 ~ ~ 2~m.w 

;U(.-



La ecuaciOn diferencial se transforma en: 44 bremente, y poco despueS es~as oscilaciones residuales se 

.. (!.. • ... " 
I).. -4- l \J "" u. + w ...... " 0 hacen imperceptibles por la influencia del amortiguamiento • 

cuya soluci6n generales: • .,j 

~ l~) :. ~- f.>"" ~ (A 'i.e... ...,· \: -+ e, ws w' ~ ) En algUn instante durante el temblor, o pecos segundos des-

en donde: pues de que ha cesado, se alcanza el maximo valor absolute 

"-''"' w~ , t"' I •II ( cf 
de la respuesta. Es para dicho valor para el que deberia 

disenarse la estrllctura que deseara mantenerse en el range 

~ y S son constantes. 
; .. 

de comportamiento el~stico ante. tal temblor. Asi como en 
,, <:· 

la Fig. 2.4.6 se representa el desplazamiento de la masa con 

2.4.7 ESPECTROS DE RESPUESTA. respecto al terrene, tambien se estudian con frecuencia las 

m ~\ velocidades relativas o las aceleraciones absolutas de la 

La Fig. 2.4.6 compara la historia del movimiento del terrene masa como expresiones alterqatiVas de la respuesta sismica. 

con la de la respuesta estructural. Buena parte de los ace-

lerogramas de temblores intensos (con la excepci6n de los Sup6ngase ahora que para un temblor dado por su acelerogra-

de muy corta duraci6n, comparables a un solo impulse brusco, rna, se obtienen graficas de respuesta como la Jescrita para 

y de los que se registran a distancia moderada en mantas diversas estructuras de un grade de libertad, cada una ca-

compresibles de gran espesor, como en la arcilla blanda del racterizada por su periodo natural y por su amortiguamiento 

Valle de Mexico) se caracterizan par su gran erraticidad, expresado como fracci6n del critico (se vera adelante que 

que implica la superposiciOn mas o menos casual de ondas que estes son los Unicos parametres significativos),que se de-

cubren un amplio range de frecuencias de vibraciOn. La pre- termina el maximo absolute como ordenada contra el periodo 

sencia del marco flexible filtra el movimiento, puesto que natural correspondiente, como abscisa. Si se unen los pun-

la estructura responde con mayor amplitud a las ondas que tos que corresponden al mismo amortiguamiento, se obtienen 

tienen periodo pr5ximo a su periodo natural. De ahi que la graficas como las de la fig. 2.4.7t que son los espectros 

respuesta sea mas regular que la excitaci6n, y aunque diste de respuesta el~stica de un temblor dado, para los distin-

todavia de ser un movimiento periodico, s! se nota la ocu- tos grades de amortiguamiento. A partir de estes valores se 

rrencia de un periodo dominante. Una vez que el movimiento puede conocer el esfuerzo mAximo para diseno en los distin-

del terrene ha cesado la estructura continUa oscilando li-

;ij £.- /) l " •ltnll t ... J 

('"' 
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tos elementos de la estructura. El maximo esfuerzo a que se 

• era sujeta sera funciOn de su rigidez ( k) y de au perio-

do de vibraci6n ( 1" ). En general cuanto mayor sea la rigi-

dez del sistema, mayor sera el esfuerzo y menor el despla-

zamiento, para un movimiento dado. Los espectros de la 

fig. 2.4.7 son espectros de aceleraciones. De igual mane-

ra es posible trazar espectros de velocidades o de despla-

zamientos relatives para expresar respuestas estructurales. 

(Ver fig. 2.4.8). 

·----~ ,-··-"-"·, 

2.4.8 DETERMINACION DE ESPECTROS DE RESPUESTA DE SISTEMAS 

ELASTICOS. ·• 

La evaluaci6n de un sistema elastica ante un acelerograma 

como el de la fig. 2.4.4 implica descomponer dich.o ace-

lerograma en una sucesi6n de impulses elementales, encon-

trar la respuesta del sistema ante cada uno de dichos impu~ 

aos, y despu's superponer los efectos. Sup6ngase, de acuer-

do con la fig; 2.4.9, que la estructura se encuentra en re

poso, y que en el instante ~' ocurre un impulso concentra-

do en el intervale ~,+ cl ~ Esto ocasiona un incremen-

to en la velocidad del terrene, que varia de o , antes del 

impulse, a X l~,)·&~ inmediatamente despues de ,1, y se 

mantiene constante mientras no ocurra otre impulse que la 

haga alterarse. Inmediatamente despu's del impulso, la ve-

locidad de la masa (fig. 2.4.5) relativa al terrene ser& 

a Hl•tt f.-:J ,;, ft~ •H ••• ; • 
ll~ltllh~ ,>,l;PL 
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-x(t) dt , y a partir de ese instante vibrar' libremente 

con respecto a e1 (tambien, mientras no ocurran nuevos im-

pulsos que alteren la velocidad constante del terrene}. La 

velocidad y desplazamiento relative de la masa con respec-

to al terrene, en las condiciones anteriores, se muestran 

en la parte inferior de la fig. 2.4.9, para un sistema amor 

tiguado. Analiticamente, dichas graficas se obtienen como 

sigue. Por tratarse de una vibraciOn libre que se inicia en t 1 

-~w(t-t,) A sen w'(t-t ) + u = e cos w'(t-t ) 

donde w = 2 7r/T , es perl:odo natural, w' = w MY (3 
es la fracci6o del amortiguamiento critico. Las condicio-

nes iniciales son las sigu!entes: 

u = ,.x<t 1 ldt 

Para t•t t , u = 0 
;.. 

si se irnponen estas condiciones en la ecuaci6n anterior, 

se obtiene 

u = - -.iU.h_L e -/& w(t-t ) sen w' (t-t, )dt 
w' 

en donde t >t es el instante para el cual estamos valuando 

la respuesta, y t, es el instante en el cual ocurri6 el irn· 

pulso cuyo eiecto se valUa. Puesto que lo que interesa es 

considerar lns efectos de todos los impuiSOS del movimientO 

del terrene ocurridos hasta el instante t , debemos inte-

grar con respecto al tiernpo, des de que se in.ic.i6 el~! temblor, 

··;t 

1"0 ·l 
. JU .~, .. "' 
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Fig. 2.4.9 Respuesta de un sistema simple a un impuiS1:11nAJ3 

unitario del movimiento del terreno. 
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Mayo 18 de 1940 • 



basta t 

u(t) 

J
t 

= - 1 -w-,- x(t, ) f (t-t, )dt 1 -w-,- Sv 

(integral de superposici6n o de Duhamel) 

don de 

sv = ~: ·x < t, ) e w(t-t,) sen w' (t-t
1

) 

Si se determina el valor de u (t para diversos instan-

tes, el m!ximo valor absolute ser& lo que definimos per es-

pectro de desplazamiento. Se ve claramente que dicha orde-

nada es funciOn del acelerograma, asi como del per1odo na-

tural y del amortiguamiento de la estructura. A partir de la 

frecuencia circular natural se pueden calcular los periodos 

naturales de vibraciOn sin amortiguamiento T = __1_lL. 
w 

y 

con amortiguamiento T' = 27T --w-,-

Designando per SA , SV , s 0 , las ordenadas de los espec

tros de aceleraci6n, velocidades y desplazamientos para una 

misma estructura ante un mismo temblor, son vllidas aproxi-

madamente las siguientes relaciones 

SA = w'Sv = w'2 So 

excepto para periodos muy cortes (estructuras muy rigidas), 

para los que SA tiende al valor absolute de la maxima ace

leraci6n del terrene durante el movimiento, independiente

mente del valor de ~ 
.'.&Till .,,f! .•.. 

En la fig. 2.4.10 se muestra un espectro de respuesta en 

47 escala logaritmica. En la misma grafica y dadas las r.ela-

ciones que existen entre s0 , SV y SA, se pueden incluir 

las tres respuestas. 

El espectro de respuesta correspondiente a un sistema e14s-

tico presenta las siguient~s caracteristicas: ~ ~ j 

1. El espectro para amortiguamiento nulo muestra numerosas 

oscilaciones con maximos irregulares agudos. 

.!!,j', •lj&l. .• •t 

2. Las oscilaciones generalmente disminuyen al aumentar 

el amortiguamiento. ~;... I J.Jf>-f.., 

• ''· Para .per!odos gran des que corresponden a estructuras 

con mucha masa y poca rigidez, el desplazamiento de la es 

tructura tiende a acercarse al del terrene. Esto se com-

prende porque al actuar el sismo, la masa no tiene tiem-

po de moverse debido a la poca rigidez, y el desplaza-

miento del sistema corresponde al del terrene. 

~- Para periodos pequenos que corresponden a estructuras 

con poca masa y muy rigidas, las aceleraciones de la 

estructura tienden a acercar~e a los del terrene. 

(.tj,. 

5. Para amortiguamiento comprendido entre 0.05 y 0.1 del 

cr!tico, los maximos desplazamientos, velocidades y 

aceleraciones son 1, 1.5 y 2 veces los correspondien-

tes al terrene. 



')"'! 'r. ~ :r 

Los espectros de respuesta sirven para fijar criterios para 

el diseno de estructuras. Establecen reglas generales para 

fijar los espectros correspondientes a probables sismos fu

tures o aquellos de los que se carece de informaciOn. Para 

sistemas elas~icos con amortiguamientos entre 5 y 10\ del 

critico, el espectro de respuesta en una grafica como la de 

la fig. 2.4.10 se puede considerar limitado por: 

a) Una linea de aceleracion, ~e magnitud igual al doble de 

la maxima aceleraci6n del suelo. 

b) Una linea de velocidad, de magnitud igual a 1.5 veces la 

maxima velocidad del suelo. 

c) Una linea de desplazamiepto, de magnitud igual al despla

zamiento del suelo. 

( ~ ( 

Aplicaci6n: ., ... ~ "1:1· 

Sup6ngase que una estructura debe disenarse para que se po~ 

te elasticamente durante el temblor cuyos espectros de res

puesta se presentan en la representaciOn logar!tmica de la 

Fig. 2.4.10. Sup6nganse que la masa es de 40 ton., que la 

rigidez del resorte vale 10 ton/em, y que el amortiguamie~ 

to es 0.10 del critico. 

El per1odo natural se obtiene de la axpresi6n: 

T = 2rr{";/;k = Q.11 seg. 

48 De la figura 2.4.10 se obtiene cnmo aceleraciOn espectral 

0.62 g, y como desplazamiento espectral 2.5 em. Si se 

calcula la fuerza lateral como el producto de la masa por 

la aceleraci6n se obtiene: 

v 

.: ~~ 

-H~ 

110 Ton X 0.62 

:t l 
" I 

211.8Ton 

mientras que si se calcula como el producto del desplaza-

miento por la rigiJez se obtiene: 

::.:-

.i.-.~J;,,, 

. .. 
V • 10 T/cm X 2.5 = 25 ~ 

..• /.> 

2.4.9 ESPECTROS DE RESPUESTA DE SISTEMAS INELASTICOS. 

FACTOR DE DUCTILIDAD. 

.. n 

:1 
Por ductilidad de .una estructura se entiende la capacidad 

que tiene de sufrir deformaciones per encima del limite 

el!stico sin llegar a la falra. Esta se puede presentar por 

la apariciOn de grietas de tamano grande, destrucciOn de 

elementos de albaniler!a o la destrucciOn parcial o total 

de alglln elemento estructural. 
'•I'T••J 

En la figura 2.11.11 se muestra la gr&fica fuerza-deformaci6r 

correspondiente a un sistema con comportamiento ellstico

plastico. 
j 



El factor de ductilidad se define como la relaci5n entre 

la deformaci6n mgxima que sufre la estructura, sin llegar 

ala falla,y la deformaci5n correspondiente al limite de 

fluencia. 

F 
Fy 

F 

.! 

+ ~ !!• r_, 1 c 

1·; !jj 

-1} (-j 
I • , I 

I I 

~o 

I I I 
I :;; ' 

Fig. 2.~.11 Relaci6n carga-deformaci6n. 

El factor de ductilidad ae puede expresar de la siguiente 

manera: 

&11...,8-lf'f ~-

)J Jmb 

Jy 
\Jh ~.:J; ...... .. , •G '•'•\' 

El factor de ductilidad depende del tipo de carga que se 

aplique al elemento estructural y de la deformaciOn que 

se utilice para definirlo. 

En el coso de estructuras tfpicas de edificios urbanos, 

suietas a solicitaciones slsmicas., se define en funci6n de 

49 
las deformaciones producidas por fuerzas transversales 

entre dos pisos consecutivos. 

El aprovechamiento de la ductilidad de las estructuras con~ 

tituye uno de los conceptos esenciales de la ingenieria s1~ 

mica moderna. Si una estructura dUctil de un grado de li-

bertad, como la que se muestra en la figura 2.4.14, se ve 

sometida a un movimiento de su base, la maxima fuerza que 

podra desarrollarse en el elemento resistente estara acotada 

por su capacidad lateral, Fy , independientemente de la inten 

sidad del temblor. La deformaci6n lateral ~ max en cambio, 

si sera funci6n de dicha intensidad. 

Es claro que si se tomara Fy igual a la fuerza lateral 

causada por el temblor en cuesti6n, sobre una estructura de 

comportamiento elastica, y con igual rigidez que la rigi-

dez inicial de la estructura que interesa, se obtendria 

que el factor de ductilidad requerido ser1a igual a 1, y 

por tanto la estructura seria segura, independientemente del 

material de que estuviese constituida. No se adopta esta so-

luci6n en la practice par razones econ6micas. En efecto, pa-

ra amortiguamientos de arden de 10%, la fig. 2.4.10 muestra 

aceleraciones espectrales de 0.8 g para las que ser!a s~-

mamente costoso disenar. Por eso hay que disenar para va-

:.t.,J 



lares menores de aceleraci6n espectral y asegurarse en ca~ 

bio de que la soluciOn propuesta posee la ductilidad adecua 

da. 

En algunos casas de estructuras hiperest~ticas, sometidas 

a grandes esfuerzos, y en determinadas condiciones, se pro-

duce una redistribuciOn de mementos, mediante la aparici6n 

de articulaciones plasticas. 

La~arici6n de r6tulas redistrihuye los mementos en la es-

tructura original y al permitir gYros y desplazamientos de 

la estructura, absorbe gran cantidad de energia. 
'jj, ;;,: 

Se discute con frecuencia sabre las ventajas de tal o cual 

material por lo que respecta a su capacidad ductil para ser 

empleado en estructuras que deban construirse en zonas sis-

micas. La verdad es que, si bien el acero es como material 

m~s dfictil que el concreto, con fines de diseno s!smico no 

presentan utilidad factores de ductilidad mayores que 6 a 8, 

puesto que para deformaciones mayores las fallas ocurren 

por inestabilidad (efectos de esbeltez) y no por falta de 

ductilidad. Para el range citado, las estructuras de con-

crete pueden ser satisfactorias si se tiene cuidado en la 

selecci6n del acero de refuerzo, as~como en los detalles de 

diseno y construcci6n, la cantidad de estribos, las longi7_ 

tudes de anclaje, etc. 

50 A partir de la gr&fica esfuerzo-deformaci6n del concreto, 

se puede obtener la ductilidad de este material; as! se 11~ 

ga a un valor aproximado de 3.5 si se adrnite la ruptura. Si 

se considera como falla del concreto la aparici6n de grie-

tas, entonces el valor del coeficiente de ductilidad es li-

gerarnente superior a la unidad. Para una falla a flexiOn se 

pueden obtener factores de ductilidad de 4 o 5 o aUn mayo-

res, si se taman precauciones especiales. 

En muros de tabique confinados adecuadamente mediante casti-

llos y cadenas se alcanzan valores del factor de ductilidad 

de 6 a a, adrnitiendo el agrietarniento del tabique. 

Al considerarexclusivamente la 

grafica esfuerzo-deformaci6n del acero se llega a obtener 

un valor del coeficiente de ductilidad de 230. Sin embargo, 

tomando en cuenta que en una estructura hay que considerar 

otros factores tales como pandeo, comportamiento de las unio-

nes, flechas excesivas en algunos elementos, etc., se llegan 

a obtener valores experimentales de 6 a 16. En particula~ en 

el caso del acero ~ hay que cons ide'rar que la temperatura y la 

velocidad de aplicaci6n de la carga modifican de manera 

importante las caracteristicas de ductilidad de la estruc-

tura. ,,~.!' f., 

En lo que antecede se ve la conveniencia de diseftar ~struc~ 

.. _ u '"~ ~ t ' •" 
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turas dUctiles, ya que tienen una mayor capacidad de ab-.. -.sorc1on energia, perc hay que tene! en cuenta que las 

deformaciones excesivas pueden producir la falla o agrie-

tamiento de los elementos de relleno y per lo tanto modi-

ficar las condiciones originales de rigidez de la estruc-

tura. Adem~s, en el case de edificios co~indantes, hay que 

considerar las deformaciones de las estructuras con el fin 

de evitar el impacto entre ambas. 

En la actualidad el diseno s!smico de estructuras, no se 

realiza todavia sabre la base de absorci5n de energia, co~ 

siderando la ductilidad de la estructura, pero tanto en el 

analisis est4tico como en el dinamico se aplican coeficie~ 

te~ en los que est&n impl!citos la ductilidad estructural. 

Por consiguiente, conviene tener presente este concepto y 

la manera prictica en que se puede incrementar, con el fin 

de obtener estructuras capaces de resistir los movimientos 

s!smicos. 

En realidad las estructuras tienen un comportamiento inelas-

tico. Esto hace que absorban grandes cantidades de energia 

y que aparentemente puedan soportar fuerzas sismicas de mayor 

intensidad que para las que fueron calculadas. Entre las for 

mas de comportamiento no lineal, el mas simple es el 

elastoplastico, en el que a continuaciOn de una relaciOn 

lineal entre esfuerzos y deformaciones sigue un comporta-

miento pl&stico. El limite de fluencia se considera loca-

lizado en el punta de union de ambas ramas (fig. 2.4.11). 

~1 El calculo de la respuesta de sistemas inelasticos es mas 

dif!cil que el de sistemas el§sticos. La fig. 2.4.12 mues-

tra el espectro de respuesta de un sistema de comportamie~ 

to elasto-plastico. En esta gr&fica la aceleraciOn y la v~ 

locidad espectrales son las reales. El desplazamiento co-

rresponde al limite el&stico, por lo que para obtener el 

desplazamiento maximo del sistema habra que multiplicarlo 

par el factor de ductilidad de la estructura. EQ general el 

espectro de respuesta para un sistema inelastico muestra las 

mismas caracter!sticas que el de un sistema elastica. En el 

primer caso las graficas se desplazan hacia abajo conforme 

aumenta el factor de ductilidad. Tambien se observa que los 

efectos de la ductilidad y del amortiguamiento son pareci-

dos yen algunos casas son aditivos •. 

Como ejemplo se obtendran los valores espectrales para: 

a) Estructura con comportamiento el&stico. periodo T = 1 seg. 

y 10% del amortiguamiento cr!tico. De la fig. 2.4.10 se ob-

tiene: SV = 50 cm/seg, Sa= 0.33 g, s0 = 8.12 em. b) Estru~ 

tura de comportamiento elasto-plastico, con el mismo per!o-

do y amortiguamiento del case anterior y con un factor de 

~ 

ductilidad de tt= 4. De la fig. 2.4.15 se obtiene: SV = 15 cm/seg 

Sa= 0.1 g; s 0 = 2.5 em (elastica); s0 = 10 em (total) 

De todo lo anterior se puede concluir que las caracteristi-

cas de un espectro de respuesta para un sistema elasto-plastico 

se pueden obtener aproximadamente a partir del correspondiente 



a un sistema el~stico del mismo periodo y grado de amort!-

guamiento, dividiendo el valor de las ordenadas espectra-

les entPe el factor de ductilidad. 
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Fig. 2.11.12. Espectro de respue&ta para sistemas ela&to-pl~sticos 

con 10\ de amortiguamien-'to critico. Temblor El Cen-

tro 1911(). 
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2.4.10 INFLUENCIA DEL SUELO DE CIMENTACION. 

Es un hecho conocido que si una onda de esfuerzos se propa
de 

ga de un medic de mOdulo de elasticidad alto bacia otrolmO-

a. 

b 

t 
dulo de elasticidad bajo, los desplazamientos y aceleracio-

nes se amplifican. Observaciones realizadas durante movi-

mientos sismicos han indicado una mayor intensidad de los 

sismos en terrenos blandos que en terrene firme. Tal fenO-

meno fue claramente apreciable en cases como el temblor 

del 28 de julio de 1957 en la Ciudad de M~xico, o el de 

julio de 1967 en Caracas. En el caso de suelos blandos, 

adem~s de los problemas ca .. 6ados por vibraciones excesivas, 

intervienen otros par~metros que no son importantes en el 

case de un suelo rocoso. Per ejemplo, en suelo compresible 
't 

pueden ocurrir hundimientos o inclinaciones excesivas cau-
.,. 

sadas per memento de volteo. En materiales granulares poco 

compactos puede ocurrir licuefacci6n, efecto para el cual 

es imposible disenar ninguna ciment~ci6n • 

"; 

Es importante tamar en cuenta el periodo dominante del tern-

blor con el fin de evitar amplificaciones din~micas excesi-

vas en estructuras. En suelos compresibles como el de la Ci~ 

dad de Mexico, el periodo dominante el alrededor de 2.5 seg. 

9'1 

'"" 



t En suelos firmes menor de O~S seg. 

El Reglamento del D.F. toma en cuenta el tipo de suelo de 

la cimentaciOn y establece coeficientes distintos. Mas 

adelante veremos cuales son estos valores. 

Para un mismo tipo de tE!mblor, una estructura en suelo blan~ 

do vibra de manera distinta a una estructura en suelo ro 

coso. En terminos generales se puede decir que en suelos 

blandos conviene construir estructuras rigidas y en suelos 

duros estructur~ flexibles con objeto de evitar los efec-

tos de resonancia. Estas ideas se volveran aver mas adelante. 

1·4.11 ESPECTROS DE DISERO. 

En general noes practico,para fines de diseno, predecir el 

c~mportamiento s!smico de una estructura basandose en los 

espectros de respuesta. Para el disefto s!smico puede adop-

tarse un espectro obtenido como la curva media o envol-

vente del te6rico-En una regi6n con frecuentes temblores 

* El Reglamento del D.F. supone ordenadas espectrales maxi-

mas cubriendo el rango de 2.5 seg para tener en cuenta 

que el alargamiento del per1odo natural que se produ-

ciria en estructuras rigidas para temblores de inten-

sidad moderada o grande ocasionaria respuestas estruc-

turales mayores que las que se clasificarian empleando 

las propiedades iniciales del sistema. 

~,, 53 cuyas medias tienen diferentes caracter!sticas, es razonable 

trazar la curva media de cada uno de ellos, reducir todos a 

una intensidad comUn, hacienda que el area bajo la curva del 

f 
' 

espectro medio de velocidades sea la misma, y adoptar para 

diseno la envolvente de todos los espectros medics reduci-

dos, multiplicada por un valor que tome en cuenta la inten-

sidad esperada, las consecuencias de la falla de la estruc-

tura, su importancia, etc. 

Dados los maximos valores absolutes de la aceleraciOn, velo-

cidad y desplazamiento del terrene durante un temblor, es 

posible obtener las envolventes de los espectros de respues 

ta para los distintos grados de amortiguamiento y de compor-

tamiento inelastico. 

,.....,..._ 1 
' Designando por D las ordenadas del espectro de desplazamie~ 

to, por V ~D las del de seudo velocidades y por 
~ ~ 

T 

A = ~1 D a las del de seudo aceleraciones, las ordenadas 

de cad a uno de est as esp·ectros pueden leerse simul taneamente 

en el trazo logaritmico en cuatro direcciones (fig. 2.4.13) 

~ , .. , ... , ..... ,. , ......•.. ,,,.,,,,,., ,, .... , ....... . 
a los ejes de referencia, con ordenadas iguales a los valo-

res maximos de la aceleracion (0.36 g) velocidad (54 cm/s) y 

0 
desplazamiento del terreno (42 em). Multiplicando estas or-

denadas por los factores de la tabla inserta se obtiene una 

envolvente para el espectro de respuesta de estructuras linea 

les con el amortiguamiento escogido. Asi multiplicando 42 em, 
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tO 

5 

t 
Q03 0.05 

~-

O.t 0.5 

Factor de cmp!ificcciOn del 
movimiento del terrene ooro 
Despl. I Velocidod I Ac~l. 

2.5 4.0 6.4 
2.2 3.6 5.2 
2.0 3.2 5.2 
1.8 2.8 4.3 
1.4 1.9 2.6 
1.2 1.5 1.9 
1.1 1.3 1.5 
1.0 1.1 1.2 

5 tO 
~ Periodo fundamental , T , en seg 

Fia. 2.4.13a Construccion de espectros de diseno 
. ,;-_:r----. 

54 54 cm/s, 0.36 g per 1.8, 2.8 y 4.3 respectivamente, se ob-

tiene 75 em, 151 cm/s y 1.55 g, que son las ordenadas que 

definen la envolvente con amortiguamiento igual a 0.02 del 

critico. En la figura se observa tarnbien que para periodoa 

muy breves, menores de aproximadamente 0.05 seg, la acele-

raci6n espectral se toma igual a la maxima aceleraciOn del 

terrene, independientemente del amortiguamiento. 

Los espectros elSsticos de diseno, como los que aparecen en 

la fig. 2.4.13, sirven de base para la construcciOn de espe£ 

tros reducidos que tomen en cuenta la absorciOn de energia 

per comportamiento inelastico de estructuras dUctiles. Supo-

niendo que el an&lisis elastica se llevara a cabo segUn la 

practica convencional, es decir, empleando las aceleraciones 

espectrales en combinaci6n con un analisis elastico, las or-

denadas de los tramos de aceleraci6n y velocidad constantes 

del espectro reducido deben obtenerse multiplicando las del 

espectro elastica original por unas constantes Ca y Cv' res

pectivamente. Para amortiguamiento comprendido entre 0.02 y 

0.10, estas constantes pueden tomarse iguales a 1/Q donde Q 

es el factor de ductilidad. Tomando Q = 4.0, que seria un 

valor aceptable para cierto tipo de estructuras segUn el 

Reglamento del D. F., el factor reductor es 0.25, que 

aplicado a las ordenadas del espectro elastico, conduce a 

los valores 0.39 g y 37.8 cm/s. Por supuesto, para periodos 

muy cortes las aceleraciones espectrales que corresponden a 

valores moderados del factor de ductilidad tienden a la ace-



leraciOn m§xima del terrene y tienen una cota que es fun-

ciOn de la capacidad lateral de la estructura. 

2.4.12 CLASIFICACION UE LAS CONSTRUCCIONES EN EL REGLA-

MENTO DEL D.F. 

En el Reglamento del D.F. y con fines de diseno stsmico, 

se clasifican los edificios per el tipo·de suelo en el que 

se encuentran cimentados, por su destine y por su tipo de 

estructuraci6n. 

El Reglamento del D. F. considera zonas, segun el espesor de 

la capa de terrene compresible. 

I. Se consideran los siguientes tipos de suelos: 1) sue-

los compresibles hasta H <3m de profundidad; 2) sue-

los compresibles para una profundidad de 3 m $ K < 20 m; 

3) sue los compresibles para una profundidad H;;. 20 m. 

II. Los edificios por su destine se clasifican en: 

Grupe A - Estructuras que son 'especialmente importantes 

a raiz de un sismo o que en case de falla cau 

sarian perdidas importantes. Tal es el case 

de edificios gubernamentales y de servicios 

pUblicos, edificios cuyo funcionamiento es 

importante a raiz de un temblor, aquellos 

cuyo contenido es de gran valor y los que 

11:) b : ol, ~· ,: ..... 6"1t. (..: 
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tienen frecuente aglomeraciOn de personas. 

Por ejemplo: subestaciones electricas, cen-

trales telef6nicas, hospitales, escuelas, 

estadi os etc. 

Grupe B - ConstrucciOn• para la habitaciOn privada o de 

usa pUblico, donde no existe frecuente aglo-

meraciOn de personas y en donde la falla de 

la estructura ocasionaria perdidas de magni-

tud intermedia, cercas de altura mayor de 2.50 m 

y aquellas cuya falla puede poner en peligro 

otras construc~iones. Por ejemplo: plantas in-

dustriales, edificios de oficinas y habitaciOn, 

etc. 

Grupe C - Construcciones aisladas cuya falla implica un 

costa minima. Por ejemplo: bardas, con altu-

ra menor de 2.50 m, bodegas provisionales, 

etc. Estas construcciones no requieren dise-

no sismica. 

. .ill L ,, • 

III. Por su estructuraci6n: 

Tipo 1 - Se incluyen en este tipo aquellas estructu-

ras en que las fuerzas laterales se resisten 

en cada nivel mediante marcos continuos, contra 

venteados o no, par diafragmas o muros o par 

combinaciones de diversos sistemas· como los 



•!! mencionados. Incluye edificios, na.es inl'!. 56 
triales, etc. Tambien incluye chimeneas, 

torres, bardas y pendulos invertidos en que 

el SO% o mas de su masa se encuentre en el 

extreme superior y que tengan un solo eleme~ 

to resistente en la direcciOn del an&lisis. 

Comprende las estructuras cuya respuesta di-

n&mica est& definida pr&cticamente par la de 

su modo natural Jle vibraciOn. 

Tipo 2 - Comprende los tanques para almacenamiento, 

en los cuales hay que considerar las asci-

laciones propias de los liquidos almacenados. 

Tipo 3 - Muros de retenciOn. 

Tipo 4 - Comprende las estructuras que no puedan cla-

sificarse en alguno de los tipos anteriores. 

2.4.19 ESPECTRO DE DISERO. REGLAHENTO DEL D.F. 

,,, 
El Reglamento de Construcciones para el D.F. recomienda 

el espectro de disefto que se muestra en la figura 2.4.14 

en el que las ordenadas espectrales que se indican tienen 

en cuenta los efectos de amortiguamiento. 
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Fig. 2.4.14 Espectros de disefto para el D.F. 
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El coeficiente sismica ''c'' que aparece en el espectro de 

diseno se define como el coeficiente entre la fuerza cor-

tante en la base de la estructura y el peso de la misma, 

incluyendo 1a carga viva especificada por el reglamento. 

,, 

,,,\ 

·~ 

Para los edificios del grupo B se especifican los siguientea 

valores: 
l 1,1 

ZONA c 

(Terrene firme) 0.16 

II (Terrene de transiciOn) 0.20 

III (Terrene compresible) 0.24 

Para las construcciones del grupo A, los valores anteriores 



se multiplicar&n por 1.3 Para los del grupo C no se re-

quiere disefio sis~ico. 

Para considerar la influencia de la ductilidad de la cons-

trucci6n los valores de: .. las ordenadas espectrales se afec-

taran del factor 
1 
Q' exclusivamente para el calculo de los 

elementos mecanicos en la estructura. Para el c&lculo de d~ 

formaciones en la estructura se usaran los valores del coe-

ficiente sismica tal como han side especificados. Si el pe-

riodo de la estructura es may~r que T1 , Q' se~a igual al 

valor Q de la ductilidad de la estructura. 

En case contrario Q' = 1 + {Q - 1) T/T 1 

El factor de ductilidad "Q" depende de las caracteristicas 

de la estructura en la direcci6n en que se esta analizando. 

VALORES DEL FACTOR "Q" DE DUCTILIDAD 

case Tipo de es

tructuraci6n 

Requisites Factor de 

ductilidad 

1 1 La resistencia es suministrada en 

todos los niveles exclusivamente 

par marcos no contraventeados de 

concreto reforzado o de acero con 

zona de fluencia definida y se cu~ 

plan las siguientes condiciones: 

(Q) 

6.0 

157 

c 

: .. 

a) Las vigas y columnas de acero 

satisfacen los requisites corres

pondientes a secciones compactas 

de acuerdo con los criterios fija-

des per el~D.F. y sus juntas pue 

den admitir rotaciones importantes 

antes de fallar. 

b) Las columnas de concreto son zu~ 

chadas o poseen estribos que propo£ 

cionen un confinamiento equivalente. 

c) Los miembros sujetos a condicio 

nes de carga que pueden provocar 

fallas fr&giles como fuerza corta~ 

te, torsiOP, pandeo por compresi6n 

axial, etc., se disefian con un fac

tor de carga de 1.4 en lugar de 1.1 

especificade para cargas accidenta

les. 

d) Se satisfacen las limitacienes que 

ae fijan para articulaciones plasti~ 

cas en miembros de concreto, por el 

i.D.F. Dichas limitaciones deben sa

tisfacerse en los extremes de vigas 

a columnas o en los lugares donde se 

formarian las articulaciones plasti

cas que se requeririan para que cada 

marco alcanzara un mecanisme de co

lapse en cada piso o entrepiso si la 

fuerza lateral fuera suficientemente 

elevada. 

e) El minimo cociente de la capaci

dad resistente de un entrepiso, en

tre la acciOn de disefio, no diferira 

en mas del 20% del promedio de dichos 



2 1 

·~, 

.._ 

cocientes para todos los entrepi

sos. 

La resistencia en todos los nive~ 

les es suministrada exclusivamente 

par marcos no contraventeados de 

concreto, madera o acero con o sin 

zona de fluencia definido, asi como 

par marcos contraventeados o con 

muros de concreto, en los que lac~ 

pacidad de los marcos sin contar m~ 

ros o contravientos sea cuando me

nos 25% del total. El minima cocie~ 

te de la capacidad resistente de un 

entrepiso, entre la acciOn de dise

~o, no diferir~ en mas de 35% del 

promedio de dichos cocientes para 

todos los entrepisos. 

La resistencia a fuerzas laterales 

es suministrada par marcos a colu~ 

nas de cohcreto reforzado, madera 

o acero contraventeados o no o mu

ros de concreto, que no cumplen en 

algUn entrepiso lo especificado p~ 

ra los cases .1 y 2 de esta tabla. 

o por muros de mamposteria de pie

zas macizas confinadas por casti

llos. dalas, columnas o trabes de 

concreto reforzado o de acero que 

satisfacen los requisites de las 

Normas Ticnicas del Reglamento del 

D.F . 
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4.0 

4 

2.0 

-· ~· .. 

·F 

1 a II 

l;b ""· 

La resistencia a fuerzas laterales es 

suministrada en todos los niveles por 

muros de mamposteria de piezas huecas 

confinadas o con refuerzo interior que 

satisfacen las limitaciones fijadas por 

el Departamento del D.F. o por combina

ciones de dichos muros con elementos 

como los descritos para el caso 1.3. 

Estructuras de cualquier tipo cuya re

sistencia & fuerzas laterales sea sumi 

nistrada al menos parcialmente por 

elementos o rnateriales diferentes de 

los arriba especificados, a rnenos que 

se haga un estudio que dernuestre, a s~ 

tisfacc~On del Departamento del D.F., 

que,se puede ernplear un valor mas alto 

que el que aqui se especifica. 

~· .. , t,,' ·. 

., 

1.5 

·, 

1.0 



2.~.13 ESTRUCTURAS CON VARIOS GRADOS DE LIBERTAD. MODOS 
')0 

NATURALES. 

Una estructura de varies niveles se puede idealizar como 

un conjunto de masas ligadas entre si por las columnas, re-

presentadas por su rigidez y cuya masa es despreciable. El 

nUmero de grades de libertad de la estructura es el nllmero 

de datos que es necesario fijar para def1nir una configura-

ci6n cualquiera del sistema. Cada masa tiene tres grades de 

{ : . ~. ~ 
libert~d que corresponden a des desplazamientos en las di-

recciones XX, YY y un posible desplazamiento angular al-

rededor del eje z. Al despreciar las deformaciones axiales 

en las columnas y los giros por torsiOn, el nGmero de grades 

U.\ 
de libertad se reduce a un deaplazamiento lineal per cada una 

de las masas. 

(t.~.~ Ante la acci6n de un impulse y suponiendo que no existe amo~ 

tiguamiento, la estructura vihrara libremente. El vector des 

"'~ .... "" ........ 
I 

r 

'X. A r r m, 

I "'· I 
~. 

'1 
..... "' 

Fig. 2.4.15 Estructura con varies grades de libertad. 

59 plazamiento de las masas con respecto a su posiciOn de equ! 

librio se puede expresar como el producto de un escalar, que 

es funciOn del tiempo, ~or un vector funci6n de la masa co~ 

siderada. A los diferentes modes de vibrar se les designa 

como modos naturales y al c'onjunto de desplazamientos que 

configuran un modo se conoce como forma del modo. H 
En las estructuras'con varies grades de libertad se p~esen· 

tan fuerzas semejantes a las que se presentan en estructuras 

simples. Para cad a una d·e las mas as se puede1 establecer la 

siguiente ecuaciOn de equilibria: 
J 

Mi·i.ij + ~ ~ij Uj + ~ kij • uj 
J J 

pi 

El significado de los tErminos es el siguiente: 

. I ;lrfA ~' Mi Masa en cada uno de los niveles '' i '' 

Uj ,uj ,uj Desplazamiento, velocidad y aceleraci6n de 

las masas. 

~ij = Coeficiente de amortiguamiento en el nivel '' i " 

que corresponde a un desplazamiento unitario del 

nive..L " j " t:'>', ,J ... 

~j = Rigidez lineal del nivel " i '' cbrrespondiente 

al desplazamiento unitario del nivel '' j '' 

Pi = Fuerza cortante en el nivel " i "• 



El estado de equilihrio de todo el sistema se puede expresar 

en for~~_!flat~_!_gj.al." 

i.·t .;··.L:, 

[ M H u 1 + r ~J f "1 + r kJ I u 1 1 p} 
•~L A 

[ M] = Matriz de masas del sistema 

{u},{UJ,{U},= Vectores de desplazamiento, velocidad y aceleraci6n 

del sistema. 

[ ~] 

[ k J 

Matriz de coeficientes de amortiguamiento. 

Los t~rminos ''~ij'', tienen las caracter!sticas men

cionadas con anterioridad. 

Matriz de rigideces del sistema. Los terminos de la 

matriz son los valores ''kij'' ya mencionados. 

La ecuaci6n anterior se puede simplificar en el case de vi-

braciones libres ya que P 1 = 0. Adem~a para una primera 

~f 

5oluci0n se pueden despreciar los efectos par amortiguamiento ya 

que el pertodo de las estructuras no amortiguadas es sensi-

blemente igual al de las estructuras con amortiguamiento 

cuando C..! 0. 2. Por lo tanto la ecuaci6n anterior se redu-

ce a: 

[MJ{ii} + fk]{uJ = 0 . lao? • tl~ 

Como ya se ha mencionado la estructura vibra seglln un modo 

natural de tal manera que el desplazamiento de cada una de 

sus masas se puede expresar como el producto de una fun-

ci6n de la masa considerada per una funci6n del tiempo: 

{ !tJ d Zn 1· 9 n ( t) 

60 

.,I> 

.. J. 

!!1: .. 1 

{ Zn} Vector de coordenadas que corresponde a la forma del ________________ _ 

modo. 

e n(t) Funcion escalar que depende del tiempo.a~ &aa 

•II·' 

n '" Subindice que representa el orden del modo. 

Sustituyendo en la Ultima expresi6n: 

[ M){zn} en(t) +[kJ{zn} en(t) 

{ Z n} 9' n ( t ) + [ M] -
1 

[ k ]9n ( t ) 

&l I 
Per lo tanto: 

l!J•'1 '-' LA ·I 

.• •<~'l'~ 

•t <>··-~~· 
··Ja.b ""' 

0 :; at 

0 

~ Jftib .,_,t: ... b • .,. 

loo . 

( 2.4 .1) 

·u .E !'It~. 'toq •I! 
9n(t) + w~ ·~n(t) 

:-HJ ,.,.tH\ 
(2. 4. 2) 

La soiuc.6n general de esta ecuaci6n es: 
"·!68 ,., 

~o•a atalx• oft aup 
g n = sen wn(t-tn) 

··b n(, ' .r. •. (2.4.2) 

aab 
en donde 11 wn 11 es una constante del sistema, independiente 

del tiempo. 

~I" 
,. .. 

. .. 
Sustituyendo en la ecuaci6n (2.4.1) los valores de (2.4.2), 

se obtiene: :1, t''" ~ .... 

( M]{zn}[-w~.~n(t)] + 

-[ M]{u1 w~ + [k]{u} 

0 * 
:}1; aa.t. Mol••• ' I <'~ • •.. 



m 

Se plantea, para '~n'' masas, un sistema de ''n'' ecuaciones 

con ''n'' incOgnitas, ~stas son los desplazamientos u, sie~ 

pre que se conozca el valor de w 2 • Al conjunto ordenado 
n 

de valores ui se le conoce como forma del modo correspo~ 

diente a cada valor de ~1 • Simplificando se obtiene 

-[M) wn 
2 

+ [ k J 0 

Esta ecuaci6n matricial admite soluciones distintas de la 

trivial s6lo cuando : t-"tU'tL~, \ • ~18 

~ 
\ [k] - [ M] wn 

2 1 0 l 
Las aoluciones de este sistema proporcionan los ''n'' vale

res de w2 que corresponden a los distintos periodos natu-

rales de vibraci5n. A partir de cada valor de w y susti-

tuyendo en las ecuaciones anteriores, se obtienen los des-

plazamientos u para cada modo. En algunos casas sera ne-

cesario considerar el amortiguamiento de la estructura, as1 

como posibles deformaciones del suelo. 

Al primer modo, o fundamental, corresponde el valor maximo 

del per1odo. Se caracteriza porque la configuraci6n del 

modo no presenta ningUn punta de inflexiOn. Al pasar al 

2o. y 3er. modo de vibrars el periodo decrece y el nllmero 

de puntas de inflexiOn aumenta a uno y dos respectivamente. 

De manera semejante se puede generalizar para una estruc-

tura con 11 n 1
' masas y ''n'' modes de vibrar. 

61 Las principales propiedades de los modes naturales de 

vibraci6n son: ~ -~~-

a) Ortogonalidad de los modes con respecto a las masas. Se 

puede demostrar que: 

~ Miuir • uis 
~ 

0 Si r 'I s 

en donde Uir' wie representan las amplitudes de la 

masa '' i 11 correspondientes a los modes naturales 11 r " 

y II I! II 

b) El valor 

Z. lli • uir 
i 

nOi 

a•l ~" •tlt• 
N 

.r. 

en donde N es una constante arbitraria, cUyo valor de-

pende de la escala del modo. Para un valor unitario de 

la constante se dice que el modo se ha normalizado con 

respecto a las masas. 

·" 
2.4.14 METODOS ITERATIVOS PARA EL CALCULO DE LOS MODOS 

NATURALES. . •J ' 

4 ., 

La soluciOn directa del sistema de ecuaciones planteado en 

el punto anterior reaulta complicada. Es mas rapido resol-

ver el problema por algun m~todo iterative. El m~todo de 

N.H. Newmark para calcular el modo fundamental de una es-

tructura consiste en el siguiente proceso: 

1. Se supone 1a forma del modo, o conjunto de deformacio-

nes 11 u 11 de la estruQtura. 



"'"-.. 

'"" 
2. Se calculan las fuerzas de inercia para cada una de~l~a~s~-------

3 0 

masas y que corresponden ala configuraci6n anterior, 

por media de la expresi6n: ~ 

• a ... .._ .. ~-
w w2uo ' .. !! ~ 1' . ~ ., 

Fi 
g 

Como se desconoce el valor de la frecuencia circular 

natural '' w '', las fuerzas de inercia se calcular!n en 

funci6n de w2 

•tt 
A partir de las fuerzas de inercia Fi , y par condicio-

nes de equilibria sumando las fuerzas de inercia, se 

calcularan las fuerzas en los resortes, en funci5n de 

la frecuencia circular: -----7" En el ejemplo se re 

present an los valores positives par (-.,..F.......- ) 

4. Conocidas las fuerzas en los resortes asi como su rigi-

dez, se pueden obtener las deformaciones y los despla-

zamientos de las masas, . ~ . 

!:::. = .!..L 
k 

u = 'i.b 

5. La soluci6n propuesta es la correcta si la deformaci5n • 

obtenida finalrnente 11 u 11 es igual a la supuesta orig! 

nalmente: u 0 = u 1 w2 . Pero u! est& en funci6n de w2: u 1= __.J:!...t_ 
w2 

El valor de w2 para cada rnasa se obtiene despejando 

w2 ~ 

f :q - ..J.4.J,!Ja.~ . ~! 

62 

·~ 

~ 

,,t.., J;,· '!Mf 

Si la _configuraci6n snpnesta es correcta, se _.a:>.hb.t:t.ee.nn""dLlr!i•~eEUl ______________________ __ 

rnisrno valor de 11 w2 11 en todas las mas as. En case contra-

rio se procedera a efectuar un nuevo ciclo a partir de los 

resultados obtenidos en la iteraci6n anterior. 
a. ti.HHt l'-

Aplicaci6n. 
Q [ , f'"l "J . '~~ t•. -

Calcular el pe~iodo natural de vibraci6n de la siguient~J 

estructura: il ~ iJ 

...,, • Ao' 

( '1 ( 
k entrepiso 3 = 30 T/cm 

w~·r.{J• 
... o.£aY "a ole •: .J ...... v~:. u~ .. · 

•1•n entrepiso 2 = 40 T/c~ 

W, ~ •o' • ~ J '), !' 
•f..;:,: " ''! 

-a: ••nc.j 
k entrepiso 1 50 T/cll 

..... ,~ "I •' t' 

711 h ... ,..,,. ..... 
Firg. 2.4.16 Estructura de tres grades de libertad. :;.\••·· 

Las rigideces de entrepiso se pueden obtener a partir de 

las fOrmulas de Wilbur y suponiendo previamente las seccio 

nes de los elementos estructurales. En la tabla 1 se mues-

tra el proceso indicado en el punto anterior1 y asl se ob-

tiene que la forma del modo es 0.39, 0.76, 1.0. La fre

cuencia circular natural obtenida es w2 = 173. A partir :----
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~.~.1~ METODOS ITERATIVOS PARA EL CALCULO DE LOS MODOS, 
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fuerza de inercia de la Ultima masa, es decir si se ve 

S!Jl'ERIORES. Pifiea la ~iB-i<>n- ~ePa en la Ultima 

Uno de los metodos iterativos mas uaados para obtener las c~ 

racteristicas de los modes superiores, es el_llamado metoda 

de Holzer. El procedimiento es como sigue: 

1. Se supone arbitrariamente un valor de w2 , mayor que el 

del modo fundamental que Ya ha sido obtenido por cual-

quier otro procedimiento. ~ 

" I Co ~ 

,, , 
2. Se supone, tambien arbitrariamente, la amplitud del movi-

miento de la primera masa a partir del apoyo. 

! ... . 
'( -: to 

3. Se calculan la fuerza en el primer resorte ( Q =A k ) y 

la fuerza de inercia en la primera masa <r= ..!!...._w2 u ), 
g 

en funci6n del desplazamiento y de la frecuencia circu-

lar1 que son valores ~uestos. 

t 
~ 0 0 

~. Aplicando condiciones de equilibrio, se calculan la fuer-

za en el siguiente resorte ( Qi = Qi_
1
-r i) su deformaciOn 

~-

<tl.. = --..9.2._ ) u, la amplitud de la siguiente mas a <Ai =ui-1 +,A 
1 ki 

El proceso continUa basta llegar a la Ultima masa. 

5. La frecuencia supuesta es correcta si se satisface el 

-~ 
equilibria entre la fuerza en el Ultimo resorte y la 

----~~--

.r 
~-' 

I ; 

( 

~ 

--~--.,.__.....·~,~ 

.:··r;. 

c· 

w" 

lJl 0 

eeo ta 
Q 

r.~. ~ ! 
)).,. 

Ci~O 
b 
Q 

f'r 

M. 

\100 A. 

Q 
V;o 
),A, 

?IOCIO 
-A 

~ 

F• 
' 

u 
6 

'l,~oo Q. 

f• 
' 

A-\, 
A 

1.\00 Q 

f.• 
' 

-
__..., 

forma que asi se obtiene, corresponde a un modo natu-

ral de vibraciOn. En el caso de obtener u~ residua, 

se procede de nuevo con otro valor supuesto de to' 

(OoT coT I "'"T' 
"-4/~~ -vv~ -4 T,{ ~.,...,.,.. 
~·T."" t) "" 

i·• \.oZ'i -0.610 

1·0 o.ol."o - '-"' .. 
io.o - - J.o ~ - -49.1 -"""·0 So,\ 

_,,,, 
\.o ••• l .. -o.cw, 

I·O .o.ll2 -l·l'=l 
; .. - -- _c;.,") - - -r."t.~ -..~., ,q,o - u.~ 

'·"' ().".1 -t.tH 

'·• -11.\U - ,.")4. -- ":oo - 4-- -·~·'?> - +-- -'!It!>.~ ~ 

"7.l 44., -'H.J 

J.o -l.IHI ~.·~~ , ... -J.u~ -+, .• 
___, C:.o - - -•n - - .. ~,. -111. - .. (t~ 'H4 

I·O -t.•ns; •H.ol":. 
\.o -~.'il-? +4.coo ___.. '!10 - -4--- -10'\ - ~ +Iii!> -I~ '?I -t41.o 

~-" 
'· .0 

-o.,S +-.1)\t 
1·0 -I·% + 1.4"-:t 

____, So - -- -lt -- - +4.4 -1'2.& -Ill 44 

llfllDuo 

-'l'!l.o 

-ll.2 

-I., 

-f. to 

-teo& 
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Los residues se utilizan para corregir mediante proporcio-

nes los valores supuestos. A partir de las frecuencias c·ir 

culares obtenidas, se calculan los periodos de vibraciOn 

de cada modo: 

~: =1100 (rady ; t..~,=33.2(rad) ; 1j = ~ 3~2 = 0.189 seg 
seg seg 

., . 

"": =2100 ( radr ; f.ls=45.9(rad) ; ;r ,"Tj= ~ 5~9 = 0.137 seg. 
seg seg f 

Las configuraciones de cada uno de los modos son las siguientes: 

.. l" '.,lh. -t. 

~ t• 

.rue 
w1 ~ .toT 

Ill~ 

~ .. oe I w .... fo41T 

.r,.~ 
vJ,-:. GooT 

"'I 'II 

····i.Vfl' 'h •••• 

«1165 
Como se puede apreciar en las figuras, el arden del modo 

corresponde al nUmero de puntos de inflexiOn que presente 

la estructura deformada. lfJf :i: w- L qa ~' 

2.4.16 COMBINACION DE MODOS NATURALES. CALCULO DE LOS CO£ 

FICIENTES DE PARTICIPACION. 
L• f!·~ II ,.. 

Una vez encontrados los distintos modos de vibrar que tiene 

una estructura, despues de haberla idealizado en la forma 

m~s conveniente (es suficiente con conocer 3 modos como 

maximo 0 aquellos cuyos pedodos seon ~ 0.4 sur-

ge el problema de calcular la forma en que se combinan es-

tos para conocer el comportamiento probable de la estruct~ 

ra ante una excitaci6n especifica . 

Al excitar un edificio cada modo responde como un sistema 

independiente de un grado de libertad. La respuesta total 

del edificio sera la combinaciOn de las respuestas indepe~ 

dientes de cada uno de los modos, multiplicadas por un fa£ 

tor adecuado. A dicho factor se le da el nombre de coefi-

ciente de participaciOn. 

Considerando el desplazamiento relative de la masa i con 

respecto a la base de la estructura como la suma de parti-

cipaciones al desplazamiento de cada modo j, tenemos 

..,. 
ui(t) =Kj cj uij SD (tj) 



L 

66 . 
en one: Multipl1cando por Mi,Uim ambos m1embros de la ecuaci6n 

~ f! • .,_~ [i">. 

ui Ct} 

cj 

Ufj 

SD (j) 

. '. 
:, t.'"!t e• 1 

~t 

Desplazamiento relative a la base de la masa i 

en el instante ''t '' 

t 
Coeficiente de participaci6n que define la 

escala a la que interviene el modo '' j '' en el 

movimiento. 

Desplazamiento de la masa ''i '' en el modo ''j '' 

Funci6n que expresa la variaci6n con respecto al 

tiempo de la participaci6n del modo '' j '' Repr~ 

senta el desplazamiento relative a la base, en 

el tiempo '' t '~ de un sistema simple con un pe

r1odo natural igua} al del modo 11 j 11 

Para determinar el valor del coeficiente de participaci6n u~ 

un modo cualquiera 11 m 11 se supondr~ que la base sufre un i~ 

cremento de velocidad ''v '' La velocidad de las masas rela-

tivas a la base ser§: 
:.oL .•. :), 

;. e!-

pero: 

~i(t) = ~v 

Z,cj.uij. snCOl 
j 

~ (0) ~v 

!. cj • uij 1 

~v , ... ~,, 
'"~ 

., 

anterior: 
o':O! ~~'it 

L Cj,uij 'Mi.uim Mi uim 8:1'"' 

"' 
Formando t~rminos semejantes para cada una de las masas y su-

mando, se obtiene: 
-~ 

Z' ~cj.u.ij'Mi.uim =~ Mi'uim 
J 1 

~ Cj I~ uij'Mi.uim} =2Mi.uim 
1 J 

') 
•: l; . ·' ,_;. ~ ;, f. J.) 

Por la propiedad de ortogonalidad: 
"~l'l:r• 

~ "i.j Mi.uim a. para !!< m 

Por lo tanto: 

i, 
,.. "' .. , Te. '#I.M r 

j 

,l, 

l 
\ 

2 ~em· uim 

~ 
i 

M. 
1 

Mi Uim 
em 

f Mi u!m 

1: Mi. uia 
i 

El desplazamiento final de una masa 

17M 

>01 .wL. 
I 

"'!~ . ., ,. 

i es: 

~ Ui (t) 

' 
L i i uim 

uij'SD(tj) Till>"- ~ ~ ( 2 ) 

Aplicaci6n. 

j Z Mi u~ 
i 1. 
\ 

En la estructura de la figura 2.4.16, calcular los coeficie~ 

tes de participaciOn de cada uno de los modos. 

* 



Las caracteristicas que se han obtenido para cada uno de los 

modos son: 
p 

r.= Per!odo natural 
1 

xij 

x2j 

x3j 

M1 = 60 T 

1 

0.48 seg 

0.39 

0.76 

·1. 00 

M2 =soT 

M 0 D 0 
----

2 3 

0.189 seg 0.137 seg 

1.00 1.00 

0.67 - 0.95 

- 1. 27 0.52 

M3 = 4oT 

Los coeficientes de participaci6n para cada uno de los modoa 

ser!n' •• ,11 ll 

Z, Mi uim otnel.Ah .. 

em = 
2 ~ Mi uim 

i 

c1 
60 X 0.39 + 60 X 0.76 + 40 X 100 = 1. 30. 
60 X 0.39 2 + 60 X 0.762 + 40 X 1.0 2 

I 

" c2 
60 X 1,00 + 60 X 0,67 + 40(-1.27} -~ 

= 
60 X 1.00 2 + 60 X 0.67 2 + 40 X 1.2 7 2 = 0 '

326 

. ....._. ...... ~ 
I 

c3 = 60 X 1.00 + 60 X (-0.95) + 40 X 0.52 = 0 • 191 I 
60 X 1.00 2 + 60 X 0.952,+ 40 X 0.52 2 

\ -~ 

En la figura 2.4.17 se presents eaquem!ticamente la contrib~ 

ci6n de cada uno de los modos al despl"azamiento relati~o entre 

67 
' 

el primer nivel y el terrene (el cual es proporcional a la 

fuerza cortante en el primer entrepiso). Cada una de estas 

contribuciones constituye uno de los sumandos. 

if ·.,,',-t 
1--~----------------

__ t __ _ 

.u.,, 

Lt\1 I I \ 7 ~<:::: ,~,.....,.. ,...... 

...... ..,.~ <:::;: ......... <i->ll't,!- '''· 
~;.J 

IZ 4 1\ /"--" -
TOrAL. 
esP.r-!~ v v~ -~ 

Fig. 2.4.17 Respuesta de cada modo a un impulso concentrado 

del movimiento del terreno. 

Cada una es una vibraci6n libre amortiguada y cada una al-

canza su maximo en un instante distinto. La superposici6n 

de las tres curvas da lugar a una funci6n irregular, en la 

cual puede resultar diflcil identificar a primera vista las 



frecuencias naturales de cada una de las componentes de ~ durante el temblor de dise~o, debido a la contribuci6n 

la respuesta. 

2.4.17 RESPUESTA DE ESTRUCTURAS. 

~omo se ha mencionado, et desplazamiento de una masa cQtl-

quiera ''i'' en un tiempo ''t'' se puede expresar como: 

ui (t) L cj uij s0 (tj) 

El maximo valor absolute del m-esimo sumando de esta ecua-

ciOn es Cmruim' S(tm)' y ocurre en el instante trn. Lama

xima contribuci6n k-esimo sumando vale Ck u
1
k·SD(tk) y 

ocurre en el instante tk. En general, tmrt tk, es decir 

los maximos absolutes de cada uno de los modes no ocurri-

ran simult~neamente. Si asi fuera el m&ximo valor absolute 

de ui se obtendria simplemente como ~ u ..• Como noes 
, >] 

asi y basados en estudios de teoria de probabilidades, se 

recomienda estimar dicho maximo como: (I u: .)112. La mis
i ~J 

rna conclusiOn es aplicable a cualquier respuesta o elementc 

mecanico R, que sea preporcional a los desplazamientos o 

deformaciones. 

Resumiende lo anterior, en estructuras de varies grades de 

libertadt el valor de diseno que se adopte para un elemento 

mecanico puede obtenerse como (LR~)112, siendo Rj el m~
ximo valor absolute que dicho elementO mec§.nico alcanza 

modo ~ Dicha contribuci6n. \(~ se calcula como c~ '1' Sp (\:~) 

, en donde Sp(\~) es la ordenada del 

espectro de desplazamientos para el periodo del j-~simo 

modo, '1 es el elemento mec§nico de inter~s cuando se toma·--· 

el modo a una escala arbitraria, y c. '" • 'I' J es el factor de par~---... .2..._ 
ticipaciOn que corresponde a la misma escala. 

y 

AplicacilSn. 

()( 
~· t X 

Consid~rese la estructura de la figura 2.4.16 y calcOlense 

las fuerzas cortantes dinamicas para diseno de cada uno de 

sus entrepisos. A continuaci6n se muestra la secuela de 

caJculo para dicho problema, incluyendo un espectro especi- ~ '• aoJ 

ficado de diseno, el cual se supone corresponde al amorti- ' ,~ e 

guamiento que pesee la estructura en cuesti6n. 

... 
M 0 D 0 S 

. 0· 

Tc 0.48 seg 0.189 seg 0.137 sea 

ICJ=30 T/cm 

1:1 =40 T/cm 

1{1 =50 T/cm 
:t 1lt-:1..,.,._ __ •• 

.,;,. ,.J,. 

C; 

>Cj~ 

><.~ 

)(I~ 

1. 30 0.326 0.191 

0.39 1. 00 1.00 

0.76 0.67 -0.95 

1. 00 

""' 
-1.27 +~ 0.52 ri 



Si se supone que la construcc.iOn correspOn'"de al grupo B 69 
~1 ~ 

con estructuraciOn tipo 1~ ductilidad Q = 4 y ~ocaliza- Ot 
da en la zona de transici6n, e1 espectro de diseno, es 

el que sigue: 

0 J 
s.. l 

C;:,~.9_0 1-~ 
1 I 
o.o.a.; ... [M.-o.o4S] ~I 

o.') 

/'- o.2. t ~1.1% 

•1 all o.L.,~.tt.:) 0 
T(\e~) o. I) 1.0 

••u• •· n~~~· ob~•lnoq~•q~i 

.~oboll! 
u ij 

Estas ol'denadas hay que dividirlas por concepto de duct·".-

lidad, por los siguientes factores: 

Q' = Q si r >r 1 ·• f. ! 

Q' = 1 + [ Q - 1] f1 + •i T~ r 1 
~ r. • ;.(' 

El espectro de diseno reducido es el siguiente: 

.t.~, r. a.l •'"- r · .• rJ ') ~ ? E ·bttdtroq · ., ( d' 

s ... 
cr ..... rsab.c l 

~ o.o!~[ ~ J~ 
·~a &.o4S 

O,o,S J o,OIT 

o,~t> 2..o T (S~) 
'i. 

llOT u:. ~ + ~~.,).0 • ..~: 

. -·-·--· ··~--- ...... -.. -------

Ordenadas espectrales para cada per1odo 

T 2 
SA = wj SD(tj) 

i.[' 

-
0.1;8 seg 48.9 cm/seg2 

0.189 " 46.0 

0.137 " 45.5 !U. e~w 

C~lculo del desplazamiento maximo de cada masa en cada modo 

·!•a partir de la expr~sion 
~·. lo. 

. . SA (t.) 
cj xij sn(tj > = cj xij ~ 

w 
cj x ij 

SA (t j) 

U7Y 
cjxij sA(tj > 

(T. )2 
_J_ 

.. 'IT 2 

. . ~ '. " 
u11 = 1.30 X 0.39 X 48.9 X (0.'>8)

2 

(2'ft)2 
0.1'>5 

u 21 = 1.30 X 0.76 X '>8.9 X (0.48) 2 
= 0.282 

c 2 rr/ 
u 31 = 1.30 X 1.00 X '>8.9 X ( 0. 4 8 >2 

= 0.371 
(2ft) 

2 

2 
u 12 = 0.326 X 1.00 X 46.0 X (0. 189 ) = 0.0136 

(21TJ2 

~- 1' ! 
2 

u 2z = 0.326 X 0.67 X 46.0 X (0. 189 ) = 0.0091 
2 

i ( 2 11' ) .. 

Ol 

dol 'li'f>'i'O-U 

[.. 

......... ..._ ioilillliio 

u 32 = 0.326 X (-1.27) X 46.0 X (0.189) 2 

2 =-0.0172 

( 2 T1") 



i" .,,.1!~ 

(~.137) 2-
u13 = 0.191 X 1.00 X 45.5 X 

2 
= 0.00413 

(2 tr) 

u23 0.191 X (-0.·95) X 45.5 

u33 0.191 X (0.52) X 45.5 X 

(0.137) 2 

2 
(21t) 

(0.137) 2 

2 
( 2 11'1 

=-0.00392 

0.00215 H 

bos desplazamientos reales de la estructura se obtienen mul-

tiplicando los valores anteriores par el factor de ductili-

dad Q. Las fuex;,zas cortantes sismicas en cad a entrepiso 

se calculan a partir de los valores anteriores multipli-

cando la r£gidez de entrepiso par el desplazamiento rela-

tivo de los dos niveles que lo limitan: X Ot rt" 
., ++ ... .J 

: .. ) 
MODO ENTREPISO CORTANTE (Ton) 

., (o.371 - o.2s2]x 30 = 2.67 

1 " 
[o.282 - o.14s)x 40 = 5.48 

1 0.145 X so = 7.25 

3 [o.o112 + o.oo91 J x 30 = o.79 
2 

~0.0091- 0.0136] X 40 = 0.18 2 

1 0.0136 X 50 = 0.68 
-~~ 

~6 

70 
~ Elt'NtE1' I ge--- -- COR'l'1iNTE 

[ 0.00215 + 0.003921 X 30 = 0.18 

2 [o.oo392 + o.00413] x 40 = o.32 ,.,. ' 3 

~·· ......... 
0.00413 X 50 = 0.21 

C&lculo de las fuerzas cortantes de diseno: To 
a) 3uperponiendo segun la suma de valores absolutes de los 

l) • tlu 
modes. 

- jt~1Ub 1tb 

ENTREPISO FUERZA CORTANTE 

3 2.67 + 0.79 + 0.18 3.64 Ton. 

5.48 + 0.18 + 0.32 5.98 

7.25 + 0.68 + 0.21 8.14 

.!::.: ~.'!""f ""!""'(~ ~I· 

b) Suponiendo segun la ra1z cuadrada de la suma de cua-

drados de las contribuciones modales. 

"-~·- I• r-~-. 11).0 

ENTREi>ISO FUE RZA CORTANTE 

3 (2.67
2 

+ 0.79
2 

+ 0.18 2 1112 = 2.79 Ton. 

2 (5.48
2 

+ 0.18 2 + 0.32 2 ) 1 / 2 = 5.49 Ton. 

1 (7.25
2 

+ 0.68 2 + 0.21 2 1112 = 7.28 Ton. 



2.4.18 CRITERIOS DE ANALISIS. 

Todas las estructuras se analizar!n, suponiendo que el sismo 

actaa segUn dos direcciones ortogonales, que deben coincidir 

con las de los marcos principales. Aquellas estructuFas que 

tengan planta irregular pueden requerir analisis en otra di-

recci6n adicional. La estructura se disenari para resistir 

las fuerzas par sismo, en cada una de las direcciones sena-

ladas, par separado. En los elementos estructurales, las sec-

cciones cr!ticas se dimensionarin para resistir la suma vee-

9 ~torial de los efectos gravitacionales, los de una componente 

[ d4l movimiento sismico y 0.3 de los de la otra componente. 
!~ . 

. E.i' ,.,.' 

En estructuras con altura superior a 60 m es necesario el 

empleo del analisis dinamico ya descrito. El Reglamento de 
-u 

Construcciones permite despreciar aquellos modos naturales 
-£L 

con periodo menor de 0.4 seg pero.en ninglln caso podr!n 

considerarse menos de 3 modos. Tambien se permite despre
a 
ciar el efecto din!mico torsional que resulte de excentri-

cidades ~alculadas estaticamente. 

Para estructuras con alturas inferiores a los 60 m se po-

dra aplicar el metodo estatico de analisis sismico que se 

describira posteriormente. 
... ~..L'l.l.4.l- ..... ~11'· ·~ 

•1 ;,(..' "!lao~ .1.1ll c •.ufl ~ol. 

El metodo simplificado de anal~sis sismico es aplicable a 

construcciones del tipo 1 que cumplan con las siguientes 

restricciones: 

1) Que en cada plants al menos el 7S' de las cargas verti-

71 cales sea soportada par muros ligados entre si mediante 
t:'' 

losa corrida. 

2) Que existan al ~enos dos muros perimetrales de carga pa-

ralelos o que formen entre si un angulo no mayor de 20°, 

estando cada muro ligado par las losas antes citqdas en 

una longitud de per menos 50% de la dimension del edifi-
~~~· 

cio medida en la direcciOn de dichos muros. Los muros de-

ben ser de concreto, mamposteria de piezas macizas o hue-

.:) ,c. cas que satisfagan las Normas Tecnicas del D.D.F. 

3) Que la relaci6n de largo a ancho de la planta del edifi-

cia no sea mayor que 2 a menos que para fines de a~a-

t~ 
lisis sismica se pueda suponer dividida dicha planta en 

~i. 
tramos independientes cuya relaciOn de largo a ancho sa 

tisfaga esta restricciOn. 

4) La relaci6n de altura a di~ensi6n minima de la base no 

debe exceder de 1.5 m y la altura del edificio no de-

be ser mayor de 13 m. ,; 1/', 

Seglln este procedimiento, la resistencia de cada elemento a 

la fuerza sismica, se Supone proporcional a la resistencia 

al corte de dicho elemento, de acuerdo con los esfuerzos 

permisibles correspondientes a los materiales de los muros 

Se hace caso omiso de los desplazamientos horizontales, tO£ 

siones, mementos de volteo y Unicamente se consideran las 

fuerzas cortantes, en cada piso. En el caso de muros cuya 

relaci6n de altura entre pisos, h, a longitud L, exceda 1.33 

el esfuerzo admisible se reducira afectandolo del coeficiente 

(1.33 L/h)
2

• 

II 

·rn-· 

... 

l 
I 



' 

Para emplear el metoda simplificado de anilisis, se reco-

miendan los siguientes coeficientes sismicos reducidos par 

ductilidad. 
j 2 •• ! 

MURO DE PIEZAS MACIZAS MURO DE PIEZAS HUECAS 

ZONA 
ALTURA Dt LA CONSTRUCCION ALTURA DE LA CONSTRUCCION 

MENOR 4<H <J m • 
DE 4m • 

7(.HC13 m. H(.4 m. 4m ~<Jm 7m<H(13m 

''" 0.06 0.08 0.08 0.07 0.11 0.11 

II 0.07 0.08 0.10 o.o8 0.11 0. 13 

III -· 0.07 0.09 0.10 o.o8 0.10 
'1 ':' 

0.12 

tt<!.;d "' ... eb .c:.. ;: .\ b lb ob ... ~·] .,J .... ' £· J '( ~· -~ . l •r 
·'·· •d~h * 2. 4. 21 ANALISIS ESTATICO. . et· 
~·· 

El analisis dinamico descrito antes puede ser demasiado com- t?. 

plicado para determinado tipo de estructuras, en las que no l!i 

se justifique un an!lisis de esta naturaleza. Un criteria sim 

plificado de anilisis es el llamado an!lisis estitico; se ha 

partido de una comparaci6n d~ las resistencias requeridas par 

diversas estructuras, ante la presencia de fuerzas horizontales 

* Una exposici6n mac detallada se encuentra en "Disefio Sismica 

de Edificios'', por Rosenblueth y L. Esteva. 

,~ 

•' 

72 y con objeto de que su comportamiento sea adecuado en rela-

ci6n con sismos de diversa intensidad. Mediante la observa-

ciOn del comportamiento de distintas estructuras se ha lle-

~ gada a proponer una distribuciOn de fuerzas laterales tal 

que su efecto en cada piso es aproximadamente equivalente 

a los efectos dinamicos de un sismo. .J ..... ;•l 

•lJ., .... • i_:t· ... ·.: ;;,.· ~: P- .,. oq , ·•ucl ••£ 
Las fuerzas equivalentes consideradas en un analisis estS-

w ·' tico no tienen relaci6n directa con el comportamiento de 

., la estructura ante un sismo. El objeto que se persigue, es 

el de obtener una estructura con determinada resistencia l~t! 

ral, capaz de resistir un movimiento sismica sin sufrir da-

nos estructurales importantes. Es un diseffa conservador pa-

ra edificios regulares sin cambios bruscos en la distribu-

ciOn de masas, rigideces, etc. D~ una distribuciOn adecua-

da de cortantes en el caso de estructuras en las que la co~ 

tribuci6n del modo fundamental de vibraci6n representa un 

porcentaje elevado de la respuesta mAxima de todos los pisos. 
, ..., ..• ~-.~ .n E. ..... J .t t, J ... ..> ..:~ .r- J:,.;, ._.L. ,) .#. .J ,; :<. •. , 

En el an&lisis est4tico, para calcular las fuerzas cortantes 

de diseno a diferentes niveles de un edificio se supondra un 

conjunto de fuerzas horizantales que actUan en los puntas en 

los que se suponen concentradas las masas de la estructura. 

C~da una de las fuerzas se obtiene con el producto del pe-

so de la masa correspondiente, par un coeficiente que varia 

linealmente desde un valor nulo en la base o nivel a partir __ 

del cual las deformaciones de la estructura ouedan ser 

apreciables, hasta un maximo en el extrema superior, de 



( 

tal modo que la relaci6n V/W en la base sea igual a'c;a" 

.. ~ 

pero no menor que a 0 

Vamos a suponer una estructura de varios niveles a la que 

Vamos a aplicar el criteria de analisis sismica estatico. 

.. - -~ ·~ u 

F.· - v.N Qt 

-... 
It 

obn• ~ 

__..,. ' 'I 

"' J "T'~t'T'"' 

La fuerza aplicada en un piso cualquiera i, ea 

Fi Wi•ai 
h· 

wi. -.fa 

La fuerza cortante en .la base es 

v ='t.ri =a Zwi :i 
i=1 

v = _c_ w 
Q 

en donde 

n 

w = l wi 
··"'n., i=l 

... .,.,! 

ll•'l e 

.L ~; 

I ;~itt 

:~ <"I! 

j ~~ _;· l'J 

73 Igualando 

·.w.J 

'.•11' 
... 

i ~~ 

(.tN)'f 

n 
v .__!_ z:. 

H 1=1. 

W.h. 
1 1 

J ,,1 

" -H-

Fi 

'1 

v __ 1 

z.wihi 

~v 
z. Wihi 

,. 

:. ~ ,' 

"' ,. ;r ,::> ~ 1/J'~ 

H 

""' 

""' .,, 
~~--..l :r _,....,......_,.. .. 

El Reglamento de construcciones permite reducciones en el -~ ~ 

valor de la fuerza cortante calculada por este procedi-

miento, si se toma en cuenta el valor aproximado del pe-

r!odo fundamental de la estructura. Para ello se propane 

calcular el perlodo de vibraci6n T, de la siguiente rna-

nera 

T '·' [l wi xi 2ly2. 
pi X i J 

W. = Peso de la masa en el nivel 11 i 11 

1 

. ,.•J"''·•' 

pi = Fuerza que actUa en el nivel 11 i 11 segUn el metodo 

estB.tico. 

Xi = Desplazamiento de la masa ''Wi'' producido por el sis

tema P. 
1 . 

Una vez calculado. el valor de T y segUn su situaci6n en el 

espectro de diseno, se aplicarB.n diversos coeficientes para 

! ... ,~.·;) 

:t lo 



c;.D. 
'i 

calcular las fuerzas par sismo aplicadas en la estructura. 

'S·, T<.T1 

c:'-: lO.o+(C:·~~+. 
Q' 

'T', ~ T c.. "Ti 
H• u 'Peai'IITf 12out· 

cadw "''- ""-~•• )f c:. 

T i'T" 

11 "[~.~..~ "'~]..5.. w.· Q 
"" • %WC ["'),. ..... ---

~l' 

2:wi\,i T 

1<, ..o,•t"tt-(:5{] !!!:' 
T lw:ltl 

.s. 

C> T. Ta. TC...,.) 

Para el calculo de las deformaciones de la estructura 

no deben reducirse los coeficientes sismicos, por con-

cepto de ductilidad. 
., .. 

••• ...OJ. .... .J.-..i-•• ... .;.;1. .o...M..! ..... ..i~ .. a.l:. .. ~-.i. ""~.l-x 

A fin de tamar en cuenta problemas de amplificaciOn di-

namica concentrada, se pide que la estabilidad de tan-

ques o cualquier elemento cuya estructuraci6n difiera 

radicalmente de la del resto de la construcci6n, anun-

cios, parapetos, tinacos, etc., se verifique suponien~o 

que est&n sometidos a una aceleraci6n que le correspon-

deria si se apoyara directamente sabre el suelo, multi-

plicada par: 

C' + aa 

a 
0 

__,..._~-:-

en donde C' es el factor por el que se multiplican los 

.f/o .. l 

fi 

• J-'! 

74 pesos a la altura de desplante del elemento cuando se va- : 

Momenta de volteo. :"'V 

~ 

Es necesario revisar las condiciones de estabilidad en que 

se encuentra una estructura y tamar las provisiones necesa-

rias en lo referente al volteo de la misma debido a las 

fuerzas sismicas. En este an&lisis, se supone que la estruc 

tura esta empotrada en el suelo mientras que estd libre en 

~1 otro extrema a semejanza de una viga en volado. Teniendo 

en cuenta los valores conservadores de las fuerzas sismicas 

< .tenidas a partir del metoda est&tico, es conveniente redu 

(ir el valor del momenta de volteo obtenido a partir de ~s-

tas fuerzas. El Reglamento permite, reducir el momenta de 

volteo calculado, multiplic§ndolo par el coeficiente(o.B +0.2z} 

siendo Z = hi 
, perc no debe ser menor que el producto 

Htotal 
de la fuerza cortante en el nivel que se analiza por la dis-

tancia al centro de gravedad de las masas que se hallan arri 

ba del nivel considerado. ... •l ,.,, • till • ::. f.),' , i.Jl •J 

Excentricidad. 
l." ,II~ .,~ .. y 

En general en un nivel cualquiera, no coincidir§ la resultan 

te de las fuerzas producidas por el sismo con la resultante 

de las fuerzas resistentes del entrepiso. La fuerza sismica 

actUa en el centro de gravedad de las masas de cada piso 

mientras que la fuerza resistente pasa por el centro de tor-



si6n o centroide de rigidez de los elemen~-~ ~~s~stentes 

en el sentido del sismo. Esto produce un par de torsi6n 

de magnitud igual al producto de la fuerza cortante por 

su distancia al centro de torsi6n o punta por el que debe 

pasar la fuerza sismica con objeto de que el movimiento 

relative entre dos niveles, sea de traslaciOn exclusiva-

mente. El centro de to~si6n se puede definir por media 

de las siguientes expresiones: 

Riy 

R. 
1X 

XCT 

YCT 

ZRiy xi 

ZRiy 

Z Rix y i 

'Z Rix 

..... _ 
.. 

Rigidez de cada elemento ~esistente del entrepiso, 

orientados segun el eje Y. 

Rigidez de cada elemento resistente del entrepiso, 

orientado segun el eje X. 

\ 
La excentricidad de diseno que especifica el reglamento 

~ ~~ 
ae define como: 

pJ 1110:1 •. ! ,, &J 
( ( diseno) 1 1. 5 tl calculada + 0 .1 L 

.fltt.r.t.i:~IJ;j .. ~ ~" ... ":;.·t.u 

( f diseno)
2 tl ca!culada - 0.1 L 

L M&xima dimensi6n del piso medida en la direcci6n nor-

£. mal a !a fuerza por aiamo. ., 

75 s·e analizarl con e1 valor de !a excentricidad de diseno 

que produzca efectos mas desfavorables, en coda uno de 

los elementos resistentes que forman Ia estructura. ..'\' 

o;. .. :. ~II':) 

PENDULOS INVERTIDOS. 
~ ;l;t,~ l.a •• ., ...... · .. -r:ta.., .. ~ .~ ., .... 1/1 •• 

a3 .a .. t·' 

Por plndu!o invertido ae entiende una estructura en la que l .. 

el SO' o mas de su masa se encuentre en el extrema superior .. ..., 
J tenga una columna en la direcci6n que se analiza. Se di-

eenaran por carga vertical,fuerza lateral por sismo y se to~ 

tendrln en cuenta las aceleraciones verticales de la masa '~-~•l 

superior asociadas al giro de dicha masa con respecto a un L \' 

eje horizontal normal a la direcci6n del anllisis y que p~ ··t. 

sa por el punto de uni6n entre la masa y la columna. Estas •11 

aceleraciones son equivalentes a un par aplicado en e1 ex- .,.,.,IIJ 

tremo superior de la columna y cuyo valor es I'l'll\:'' ..Je•~""u·t ''.b 

•~~·.ri• ~ .• ~~••qM~!a• •b~., •b a•b· aJ. ''"'•~ ).::.• '~•Lw:.:- ~ 

v 

;., '.([1' .. 

2 A aalH=1.5Vr
0 

x 

Fuerza cortante aplicada en la maaa. 

eb ••1 

·~ ... 
l '; • :(\) ' 

r
0
= radio de giro de la masa con reapecto al eje especi

ficado. 

A • giro del extreme superior de la columna por la acci6n 

de la fuerza horizontal. 

X desplazamiento lateral del extreme de la columna. 

.11 

''. ol> 

·<>ll't 

~·.'; 

.-,. 
-~ ~ 



2.11.20 DISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE -SISMICA. 
0.~ ... 

~ .. 

Una vez obtenida ~a fuerza cortante en cada entrepiso, ea n~ 

cesario distribuirla entre loa elementos reaistentes que fo~ 

man parte de la estructura en el sentido en que actUa la ·.~ .;.• 

fuerza sismica. Esta distribuci6n se hace proporcionalmente 

a la rigidez de entrepiso de los marcos y dem&s elementos i 

resistentea. ~~ 

( 

Por rigidez de entrepiao de una estructura se entiende la r~ =·~ 

laci6n entre la fuerza cortante que actus en dicho entrepiso buet 

y la deformaci6n que sufre. Este valor no es independiente a·:roa 

del sistema de fuerzaa, por lo q~e au determinaci6n no ea 

facil. Una forma de proceder es por medio de aproximaciones q •• 

sucesivaa • suponiendo ~na distribuci6n inicial, determinan- - t.-.~~ 

do fuerzas _cortantes y 'def<?rmaciones y a partir de estos val,5!. ·1 t 

res calcular de nuevo la rigidez de cada entrepiso. En marco• 

?rdinarios de edificios, las rigideces calculadas a partir 

de hip6tesis simp·lificatorias, tales como las f6rmulas de 

Wilbur, son satisfactorias. En el caso de ciertos marcos, muroa, 

contravientos, es indispensable tener en cuenta la variaci6n 

de la rigidez con la carga. 'I •o ... 

La fuerza cortante por sismo aplicada en cada uno de los ele-

mentos resistentes se obtiene como la suma de la fuerza cor-
I 

tante dir~cta y la que le corresponde al considerar los efec-

tos producidos por el par de torsi6n. 

. ,_ 

76 ·!-ht ;! 
Para d~stribuir la fuerza cortante directa entre cada uno 

I";~ 

de l.o.a ~ orientadl>a- .en J.a .m.i.uHo-~i~ 

que todos ellos se desplazan la misma magnitud, debi~o a 

~-· la rigidez de la losa de entrepiso que los liga. 
i l!oJ ........ 

lEu .. ' ~· .. ' -!- ~ 6. _, .... ,, '·l•'l 

?II>• ~ fJ -~ ' st , .. : ra.e• 

I qa .. •il 

I 
I 
I 
I 

··-4\ 

" t:>y 

A, 
' 

-' i q_• I 
-~ 

I ~; ·' j ":" l I ·If+ 

/ ~ '/ Rt>.c 
l~ . 'I I . '; tc, '•""0 .e. ·.-~~-·~;1X J<lll I ., . .:; ·' 

' I 

~-. 
t•fi 0 

/ 
I 

I ,, .. li, " .HHj< b •• • aJ 

',):- .. , 
\ 

La fuerza resistente que se desarrolla en el entrepiso de un 

marco es proporcional a la rigidez lateral del mismo 

,,::·'' 
vix Rix Ai. 

La suma de las fuerzas cortantea que ae desarro1~au en todos 



' 

los marcos y en el mismo entrepiso, es igual ala fuerza 

cortante externa. 

u.~ior 

&".!'!.! 

v 
X 

'1fi.i 

' V• 

£v ix = ll;.x 

_it 
Ciix 

vx 

1Rx 'H { ~1 j:" 

) ~ ; 

___ ,1_ .. 

•• 

Por lo tanto la fuerza cortante direct• en un entrepiso y 

en cada marco es para cada direcci6n 

•:.01 

vix 
R. 

>X 

ZRix 

v 
X 

a• eo.:. s 1: .t "·' 

He•·•qa,· 

, __ . .!.C;_ 
. : 1 

" 
'."111'0. 

" f. e,f. 
Para obtener la fuerza cortante por torai6n, ae· aupone 

que todos los marcos resiatentes giran el mismo 'ngulo ~~ 

alrededor del crntro de torsiOn. ----1. l 

' t·-:r. 

1 
-t'Ay .... 

( 
f:fT 

r 
!',.). ·--=-· . 
.ll 

\ ,ij'l ;.. '</ .... , jo.~ 

f'"' ::Mil 111 

El par de torsi6n sa calcula como: 

-r.l ..... 
T 

I 

'" 
Vx ~D 

.. 7}:} 
en don de tl D es la excentricidad de diseno. 

-~ 
' I 
J lv~,c 

j 
I 

::•i i 
. ~r "'~'""'' 

77 Las fuerzas cortantes por torsi6n que se desarrollan en los '·! 

elementos resistentes son: ~ 

• ...... ~H- .f.;..,..f _,. __ ..__~.,..""';"""!--- ~--:-~-~- -;::-t'; ~ ."J 

FxT = Rix Ax 

!• ' ' ,If!! TH 

FyT Riy f:l_ y 
tl)l s ... ·~ \: Ki 

... 
."' ''\ 

Al aceptar que los desplazamientos son muy pequenos, las 

ecuaciones anteriores se reducen a: 

FxT = Rix A cos c( = R,x A; u:t.A~ oi•a.•·o! QCI'I> 
.,.,, 

i. ~~--~.t !Ji)8 ( ~~· 1/!• 
,.i'lt') e•.'~S'!.ae •.ol. t· k•• 

F = R. A sen o( = R A~ yT >Y iy I' 

v: f" .) ~ .,... ... !\ •. .,., 1 . '· 
x1" S ... ~ 

pero 6.= r.G 

-~~~-) .. ~llb sJ nu no c71 ~O~t"ff.lif ac .. • 

por lo tanto 

FxT= Rix~y .,M 
T· 

<· 

FyT= Riy&x 

".(."\.~ X •• ·. 

El memento de cada una de las fuerzas resistentes con res-

pecto al centro de torsi6n es: :,, ,, .• 1 r" 

"r = r "- ,:, ~d,. x xT y = Rix ~ v2 

FyT x = R. & 2 ~y X 

-~ < ~~ .T 
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Para- que haya equilibria es ne-c!sario que el memento de to!_ 78 \" y para un marco paralelo al eje Y· !:9 

si6n externo sea igual a la suma de mementos coq respecto 
v. tiy ltiy yiT 

Vy + 

ar-centro de torsiOn, de todas las fuerzas interna • ~Y 1 'iy 
ti 2· 

z~iX-*J:T + 

M 

8.. X 21 Ty ~y iT -----------------------

MT = ~R. 'Ef.y
2 + Z.R.•'eox

2 
~X ~y 

~ [LRix y2 + z,Riy x2] 

f r ,. 

Q HT 

Z. Rix y2 + Z Rix x2 

Por lo tanto la fuerza cortante p~r torsi6n en un marco 

sera para los marcos orientados en la direcci6n X 

' HT 
Riy·Y y 9 2 FxT = Rix = 

z.R. y2 + IRiy X 

Q.'1JOq ~X 'fl· • u 

y para los marcos orientados en la direcciOn Y 

·, ... • o,l. 'lOt 

X' y 

HT 

F yT 2 Z Rix y 

HT 

+ZRiy·x2 
Riy X 

... 1 

Coordenadas, con respecto ql centro d( torsiOn del 

elemento resistente que se analiza. 

Par de torsiOn de disefto en la direcciOn que se esta 

analizando. 

Por superposici6n de lo= dos valores anteriores de obtiene 

la fuerza cortante en un marco paralelo al eje X 

v. 
~X 

~ix 

[ Rix 
vx + 

fix ~T 
2 ' " 21 

Z[Rix Y iT + Riy xiT 
MTx 

Ejemplo explicative. 

A continuaci6n se calcular&n las fuerzas cortantes sismicas 

e·n cada uno de los elementos resistentes de la estructura 

de la figura, utilizando el metoda estatico. Se supondra que 

se trata de una construcci6n del grupo B, con estructuracio-

nes tipo 1 localizada en un terrene qUe corresponde a la 

x:~v 
zona de alta compresibilidad. 

w, r 4S" :. 

~ .... 
Wa. ~I.Aol ~ o ••'~•&r'l o;L tdo ' ·'I 

S-o ... 

4·• 

!>.o..,, 

>·• 

wl .. \4ol j 

5 ',.,... ' 

·t l.o.... ~ l•"" ® 
'/ nuflll p~ ~ool Cit liTO • 

·- \~-:1ST.4 .. 

., ___ ,'( 
... t) 0"'11 !: 

-fi 
®' 

•' 
111 

® 
\ty 

cll~~"A' y..., 

-{. ~y:; T/ ... _,t.tzy:ATf..., ~ T '4. 1.;~-Ry=~T/.... r~,.~rt..., 
fly~4 

1-. 
n,..,.r, .... 1 ® FI' 

h \1.,.: 2,./_ 
F" 

. ' ,.,. .......... ~ .., 
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} .. (j)_ 
)t 
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Planta la. y 1a. f'l~n-t• ~ .. 
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En la planta se indican las rigideces de entrepiso de cada 

uno de los elementos resistentes. 

· __ .........,..._...,__._,._ 

Per su estructuraciOn la construcci6n pertenece al tipo 1, Jolh 

en ambas direcciones. 

~ lt 

Los valores de los coeficientes sismicos que corresponden 

son: 

La relaciOn ~ en la base debe ser igual a 

que a
0

• En eate caao: 

c 
Q 

0.24 
-4- 0.06 ao 

c Q perc no menor 

.. 

Vb • C ~ • 0.06 X 325 • 19.50 Ton en ambas 

direcciones. 
S"(.&rfih 

Tipo de E!!_ Caso 

tructura-

Coeficiente Coeficiente ao 
··ACULTAI lfiiiGENIEP1' 

Observaciones 

"G-.~13137 
A continuaci6n se calculara la fuerza cortante en cada entre-

piso segGn el m~todo es~itico. Se calcular& tambi~n la defer-

ci6n 

Direccii5n X 

,,{A,T~l 

., 

Direccion Y __ v_1 

. ~ lo. 
I 

! 

sismica ''C'' de Ductili

dad ''Q'' 

0.24 4.0 

I 

0.06 

:-r~,. I ' 
.J 
! 

('. 

jo~. 
' t""' ~ .. 

4.0 

fn 

En cada uno de los pisos se calcular~n los centro ides 

Cumple con las 

condiciones de 

J ductilidad ~ 
Cumple con las 

condiciones de 

ductilid~d I I II 

''il· ~ (.H ~ I ~ 

de las 

carg~s de cada entrepiso que bajanlas columnas. Par estes _ll puntas pasarAn las fuerzas concentradas debidas a sisrno. Con 

fines practices se supondra que ya han sido calculados y que 

sus valores son los siguie~tes: 

"~ NIVEL X y { b~ •1 

1\';.1 "'J~O"ftJ ·""~'"' ... ~ 

3 3.5 m 5.0 m 

6.2 m 4. 5 m •,o·J 

6.2 m 4. 5 m 

maci6n en cada nivel suponiendo que se trata de un edificio 

que se idealiza como una viga de cortante. Asi, se puede su-

poner que el desplazamiento relative entre los dos niveles 

que limitan un entrepiso se obtiene dividiendo la fuerza cor 

tante en el entr~piso entre la rigidez lateral del mismo. 

DirecciOn DirecciOn 

~ivel entrepisc hi (m) Wi (Ton) wihi Fi (Ton) Vi (Ton) 
X .Y 

V i/k X( em) VJk Y (em) 

3 10.0 45 450 4.40 0.27 3. 44' 

3 !'!' 4.40 0.03 0.40 

2 7.0 140 980 9.60 0.24 3.04 

2 14.00 0.10 1. 2 7 

' n·· 

1 4. 0 140 560 5.50 0.14 1. 77 

1 19.50 0.14 1.77 

325 1990 

En el an~lisis sismicc est~tico, el Reglamento del·D.F. per-

mite reducir las fue~zas cortantes obtenidas1 siempre que se 

tome en cuenta el valor aproximado del periodo fundamental 



de vibracion de la estructura. El citado Reglamen•o propo-

ne la siguiente 

T 6.3 [i 

SUstituyendo valores en cada una de las direcciones: 

2 

wixi 

' (., j l'.t , 
g 981 cm/seg 2 

45 X ·0.21 2 
+ 140 X 0.24 2 + 140 X 0.14 2 14.08. 

rixi ~.4 X 0.27 + 9.60 X 0.24 + 5.5 X 0.14 = 4.26 

2 
WiYi 45 X 3.4~ 2 + 140 X 3.04 2 + 140 X 1.772 

2264.94 

FiYi 4.4 X 3.44 + 9.6 X 3.04 + 5.5 X 0.14 45.09 

T z63[ 14.08 ]1/2 
X · 981 x 4.2~ • 0.37 seg. 

Ty 
6.3 [ 2264.94 11/2 

981 X 45.0 9 
1.43 seg. 

En el primer caso el coeficiente de reducci6n es: 

c 
X 

a + ( c-a ) !. 
o o T, 

Q' 

o.o6 + <o.24-o.oo> ~ 0.8o 

1 + (4-1) 0.37 
o.ao 

0.06 

que es el valor que se habia considerado. En el segundo caso 

no bay reducci6ri de "C" por ser r 2 ~ Ty) T1 • Por lo tanto 

no se permite la reducci6n del coeficiente sismica en nin-

guna de las dos direcciones. 

/. 
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:c,l 
. ~~ 

VI~ i "" 

!J~· 

'11 

.:~ 
'~ ' 

NIVEL ENTRE 
PISO-

3 

3 

2 

2 

1 

1 

Las fuerzas sismicas obtenidas, pasan por los centroides 

cargas ae caaa enTrepi~~-surr datos del ptoblema. 

En cada entrepiso la fuerza cortante (V) se obtiene como 

la suma de fuerzas sismicas aplicadas en los niveles arr! 

b·a del entrepiso que se analiza. Al variar la magnitud y 

posiciOn de cada fuerza en cada nivel, tambien variar& la 

posici6n de la fuerza cortante. .. 
Par calcular la posiciOn de la fuerza cortante se tomaran 

mementos de las fuerzas con respecto a los ejes y a partir 

de este valor se obtendra la posiciOn de la resultante o 

fuerza cortante. Este procedimiento se lleva a cabo en la --I 
siguiente tabla: 

0:.)~ 

POSICION r. CORTANTE POSICIQij DE LA F. CORTANTE 
DE F. 

~ 

F. F. i" y v v F. y rixy ri,x F. x x y 
~X ~y X y ~X ~y v v 

'~ ·. J ~ 

4.40 4.4C 3.50 5.00 22.00 15.40 

4.40 4.40 22.00 15.4 0 3 0 50 5.0 

9.60 9.6C 6.20 4 0 50 43.20 59 0 52 

14.00 14.00 65.20 74.92 5.35 4.66 ~ 

50 5.0 50 50 6.20 4.50 24 0 75 34.10 " 
19.50 19.50 89.95 l.09 0 02 50 5 ~ 4.61 .f 

--

Conociendo la magnitud y posicion de la fuerza cortante en 

cada entrepiso, se precede a distribuirl~ entre los marcos 

resistentes. 



(1) (2) 

EJE R. 
lX 

1 60 

2 4 

3 75 

r--
139 
--

DistribuciOn de la fuerza cortante por sismo entre los ele- 81 

mentos resistentes del entrepiso 2. 
·"'( 

Sentido X-X 

1 ~ 
C'·· J 

( 3) ( 4) ( 5) ( 6) ( 7) ( 8) ( 9) (10) ( 11) 

CENTRO DE TORSION EFECTOS DE V EFECTOS DE V 
X 

Y. R. y. yiT RixyCT Rix YeT 2 DIRECTO TORSION TOTAL TORSION 
l lX l 

0 0 -5.54 -332.40 1840.0 6.04 3.07 9.11 6.41 

5. 0 20'. 0 -0.54 - 2.16 1.2 0.41 0.02 0.43 0.04 

10.0 7 50. 0 4.46 334.55 1490.0 7.55 0.16 0.57 6.46 

---
770.0 0 3331.2 14.00 

~·-- ·----

~I l' ·~ !t: l R"' F J ~' 

A partir de las columnas (4) y (2) se calcula la posici6n 

del ceritro de torsi6n y la excentricidad con respecto ~ 

este, del centroide i del cortante. 

VeT 
770 
139 5.54 m 

frcalc. = 5.54 - 4.66 = 0.88 m 

(fZd. n] = l.SC 1 + o.1L 
~se o 1 ca c. 

I') ·~ 

( f disen.j
2 

= ~calc. - 0.1L 

! ' 

1.5 X 0,88 X 0.1 X 10 

0.88 ~ 1.0 -0.12 m 

,._,_ 

,., 

2 •• 32 m 

y 

En este caso el signo negative indica que la fueria cor-__,,..._........ ·-r-
l , 

~ 
,.., 
-· 

---~~---···· 

taute pasa al lado contrario del centro de torsiOn y por 

por torsi6n. 

lo tanto se han de sumar el esfuerzo directo y el esfuerzo 

•""'!''' _.. 
\/x~•IJ.T ~ 

fob ot•• 

,allh·'"' . . Q) 

88'I!J 

(I) 
,sj 

. 
' ., 

1 .. 
I lc:.T I 

0!1,'1>4.,., j . 0. !>4..., 1 <t 

J 
'Hi 

.1. lj. ~5 ... 

't) ··:,l 

·' 

® ® CD 
. re· 

Et-~TIUPI'>o '2. 

.,., 't . .r:. b.i. ,. ( t. 

H'}.t ~i!l .. .t'tC:) AS'"': j)( 

;-,' 

~ 

I 
i 

CENTRO DE TORSION EFECTOS DE Vy EFECTOS DE V 
X 

EJE R. X. R. X. XCT RiyXCT RiyXCT 
2 DI RECTO TORSION TOTAL TORSION 

lY l 1y 1 

A 3 0 0 -7.64 -22.92 68.76 3.82 0.44 4.26 0.21 

B 4 7 28 -0.64 - 2. 56 10.24 5.09 0.05 5.14 0.02 

c 4 14 55 6.35 25.44 101.76 5.09 o.oq 5.00 0.24 

11 84 180.75 14.0 



x 84 
7.64 

I' -
~ca lc. = 7.64 - 5.35 = 2.29 m. ~ t" 

-"' r 

~ 
" 

iseno] 1 
= 1. 5 ~ calc. + 0.1L = - ... r~d 

= 1.5 X 2.29 + 0.1 X 1~ = 4.84 m. 
- t 

r, . ] = e - o .1L L~d~seno 
2 

calc. 2.29 - 1.40 o.89 

: !j,,\!1.,, t 
m. . 14.oT 

...,_ 

Las columnae (6) y (7) permiten calcular el memento de 

inercia polar que se utiliza en la f6raula de torsi6n. 

2 2 
RixyCT + RiyXCT 3331.2 + 180.76 = 3511.96 

Las columnae de la (8) a la (11) contienen los valores 

de la fuerza cortante en los elementos resistentes que De la misma manera·se precede para obtoner la fuerza cor-

son el resultado de aplicar las fOrmulas: tante en los otros entrepisos. 
toj 

I· 
R. 

Rix y CT F = __ ~_x_ 81.5 + 

2 2 l MT X 
I'Rix Z[ R. y + R. XCT . .. ~x CT ~y 

i t 

·:~ 

. 1 3er. Entrepiso • 

'J 
Sentido x-x Sentido Y-Y 

R. Ri XCT 
MT Fy = ~ 55.8 + 2 X 2 1 

l_ Riy ~ [Rixy CT + Riy CT EFECTOS DE V E FE CTOS DE V 
X y 

EJE DIRECTO TORSION TOTAL EJE DIRECTO TORSION TOTAL 

1 2.00 0.35 2.35 A 1. 89 0. 02 1. 91 
L 

2 0.12 0 .1·2 B 2.51 2.51 

3 2.28 0.16 2.44 

4.40 4.40 

I 



\ ~. 

Estes valores se han obtenido a partir de la siguiente ta-
\\8 

bla de mementos de torsiOn y previo calculo del centro de 

torsion CT(~.o, 5.33) 

MOMENTOS DE TORSION 

EXC. DESFAVORABLE MOM. DE TORSION 

EJE l. 5 rt:calc. + czacc. ".:ale.- czacc. v v 
X y 

t:"~ 
1 1.5X0.33+1.0=1.50 -- 6.60 6.38 

2 1. 50 -- 6.60 6.38 . " e.T 
3 -- 0.33-1.0=-0.67 -2.95 6 0 38 ~~~"' _. c:. 1 

A 1. 5XO. 50+0. 7=1. 45 --- 6.60 6.38 

B 0.5-0.7 =-0.2 --- 6.60 -0.88 

1 0 ..... 

re ,, ~ •. 4oT 
1er. ENTREPISO. 

SENTIDO X-X SENTIDO Y-Y 

EFECTOS DE V 
X 

EJE DIRECTO TORSION TOTAL EJE DIRECTO TORSION TOTAL 

1 8.42 4.~3 12.85 A 5.32 0.57 5.89 

2 0.56 0.03 0.59 B 7.09 0.06 7.15 

3 10 0 52 0.13 10 0 65 c 7.09 0.09 7.00 

--- --- ,ll) 

19.50 19 0 50 
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,. 
I 

r,· "\<0, 

MOMENTOS DE TORSION 

EJE 

3 

A 

B 

c 

1 0 5~alc + tl. .. cc. <Zcalc- (lace v v 
X y 

1.5X0.93+1.0=2.~0 -- 4 6 0 8 8 7 0 3 6 

2.40 -- 46.8 87.36 Ll 

-- -0.07 1. 37 87.36 

~T" 
M4~ 

1.5X2.05+1.~=4.48 -- 46.8 8 7 0 3 6 \q,l)T" 
' ~ 

~.48 -- 4 6 0 8 8 7 0 3 6 

-- 0.65 46.8 12.68 

I 

G, f lA-1.., 

th h = 

i\'1.?,. 
L0s marcos se calcularan para lps valores m~ximo de las 

~o~~•l• fuerzas cort~ntes que se han obtenido. Asi por ejemplo, 

?~r·a los ~arc~s A ~ B las fuerzas por sismo son: 

I.~IT 

-~· v,~ L':}l,. 

·u,;r - --
' V1 : 4.2,r 

v,: S.S'3T 

t.?l,. 
----'!>,.=====--

v.,: z.;1r 
"2 .(,;T 
~F====J 

V2 ~?.l4T 
"2,0\,. 
--">F=---===--_j 

\1,~1.\ST 

~ 7, 

"·~, ... 'i 

...r. 

~ 

I ; 

~ 



Del analisis de los marcos por sismo se obtendr!n los si- .! 84 Una forma de esti!nar los efectos de esbelt~z (*) consiste 

~------------------------------<nrr~ · -~P lo• Qs~pla•amiQ~t~s d& e~trepjso~~~~~~----------~ 

a) Desp~amiento de la estructura debido a sismo. Los va-

1 
lares de las deformaciones obtenidas a partir de las 

fuerzas anteriores, habra que multiplicarlos par la 

ductilidad Q. 

b) Los elementos mecanicos, momenta flexionante, fuerza 

~ 
cortante y fuerza normal. 

{ 

2.4.21 ANALISIS PORESBELTEZ. 

Algunas veces se requiere calcular los efectos par esbel-

tez o de segundo arden en estructuras sometidas a fuer-

zas laterales. Se entiende par an&lisis de segundo arden 

aqu€1 que toma en cuenta la acciOn de las fuerzas exte-

riores sabre la estructura deformada. 

; \ ; ,.,., 

El Reglamento de las ~nst~ucciones obli&d d cons:deror 

"" 'v ... t f 
efectos de segundo arden cuando 

Ueformaci6n·. total de un entrepiso> O.OOB Fue~zc.. cortante en el entrepiso 

...... to· 

tj-·-··· 

·~ 
I 
t. 
~ 

,.,. 

To• 

Altura del entrepiso Fzas.gravitacionales arriba del entrepis~ 

mentes por cargas laterales ~ue tUan en los extremes de 

las columnas par un factor de amplificaciOn: 

F. A, 
DW 

1 - 1. 2 hV 

5; 

D Desplazamiento relative de entrepiso 

h = altura del entrepiso 

W • carga gravitacional a nivel del entrepiso 

V = Fuer~a cortante en el entrepiso 

S'). 

Los mementos en los extremes de las trabes que concurren 

al nuda se incrementaran proporcionalmente a sus rigide-

ces angulares, de tal manera que se satisfaga la condi-

ciOn de equilibria en el nuda. 

I, 
T-

'i 

,(: 

(*) E. Rosenblueth -''Efectos de esbeltez en edificios''.--

Revista Ingenier!a - Enero de 1965. 

t--



2.4.22 DIMENSIONAMIENTO DE LA ESTRUCTURA. 

Los llarnados marcos principales son los que resisten las 

fuerzas gravitacionales y accidentales, y lus transmiten 

a la cimentaci6n. Los elementos estructur~les tales como 

trabes y columnas hay que dimensionarlos pdra resistir los 

elementos mecanicos que resultan de superponer los corres-

pondientes a diferentes condiciones de carga. LoS an5lisis 

por carga vertical y por sismo se realizan par ~eparado o~ 

teniendo los diagramas de cada elemento mecanico. La raz6n 

de este proceso es que los factores de carga recomendables, 

son distintos p~ra cada condiciOn de carga. 

Aplicaci6n a trabfes principales. : ~' 

Obtener los diagramas de momenta flexionante y fuerza corta~ 

te de la siguiente trabe que pertenece a un marco principal. 

Los mementos en los ~poyos son los que se han obtenido en 

el an&lisis de ~os 

·~' .:._, 

marcos. 
~ !>T/..., 

.. I!> 

c. r--------IJ> 

* m 

61!'a!< 

_____.:=_•.::. ;s 

•'"( 'fWWWJJJJJJJl~l,~•···· 
12. 1" 8.0 M rll 

C.ARO.A VtRTIUO.~ 

•• 1"-... ' 

{ A '· ,t e.') II! l"-.., 

. :.}, l 

r1.7.ST t·--· ll~ZJ;"T 
I 

'So~ Mo 
.:"-" + O*'l 

r:;:·-~. 
""'"" oc.--.""i. ,, ... ...... ~ ~ 

"·· '·· 
~ 

I \ - . -- JJIII4.-.-l'»1!.T.•ZU: 
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00 

- 1 61 -

Los diagramas de momenta y fuerza cortante en cada caso son 

"*' ... • :t<Jl ~ 
CARGA VERTICAL 

~ 
~loT·"' lo"r·Y ~1'<\.{: 

17.T riirn-n-:.._ 
~·1'" 

"P. ~.c. 

POR S I SMO o•l 

;- ... _ ~18 ...... 
I + ............... ').M.f. 

, ..... ~-- ---:_1---z-

z.zs .. 11\1!11111 H 1111\111 
, ,, - J 

-z •• o; L - - - - - - - - - - - - ~ .... 
l>·'"·C 

8,._ 

]),".F. 

l21-2.tli 
: \.A.l.S ~>·" ~ !A.t& 

111111 I' I I I 'Ill\ \ 
I 

Factor de carga = 1.4 

Valores m&xirnos: 

(If~)_= 1. 4X10= 14 T-m 

(M.)+= 1.4 X6 = 8.4 T-m 

v~ 1.4 X 12 • 16.8 T 

Diagrama correspondiente 
a un cambia de ~entido 

de la fuerza sismca. 

'' 

Factor de carga s 1.1 

Valores maximos 

(Mu) = 1.1X28=3p.8 T-m 

(1'\1'\ = 1.1X8 = 8.8 T-m 

Vv = 1.1 X14.;(5=15.5 T 



En el punto A , los valores de los elementos mec!nicos de 

dise-n:o 

(Mol_ 30.8 T-m 

(Mol+ 8.8 T-m 

Vu 15.7 Ton. 

..... --->;-""'"'"-

if 
' ! 1,1 

•••• 

f;i 

Tan importante como los valores m!ximos obtenidos, es la va

riaci6n de los elementos mec~nicos a lo largo de la trabe, 

para distribuir adecuadamente el refuerzo. ,,, 
Ejemplo de columnas. 

Como resultado del an&lisis de la estructura, bajo diferentes 

condiciones de carga, se obtienen los siguientes valores de 

los elementos mec&nicos aplicados en la columna AC , de la 

misma estructura del case anterior 

4eT .. 
,. 

CARGA VERTICAL SISMO EN DIRECCION ~-~ 
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SISMO EN DIRECCION X-X 

Los elementos meeanicos por siSmo pueden cambiar de senti-

do, seglln la direcci6n en que actUen las fuerzas s!Smicas. 

Se supone que los valores anteriores involucran los incre-

mentes de memento por esbeltez. 

El Reglamento recomienda que la estructura se disene suma~ 

do vectorialmente en cada secci6n critica, los efectos pr~ 

ducidos por las cargas gravitacionales, los de una campo-

nenie del movimiento del terrene y 0.3 de los efectos pro-

ducidos por la otra componente. Para el diseno se supondrA 

la condiciOn m!s desfavorable de los siguientes: r 
~·4·~3 

~y •• 

~A·::. 
(/ ,,__ I 

4o + 4+ o,'\ .. ~• 4.4.~" -r 

/ r I 4 T•M 
I,."'. o.!> ~\o • 

lq 

~ 
CARGA VERTICAL 

F.C. = 1.4 

l 

CARGA VERTICAL MAS SISMO 

EN LA DIRECCION Y-Y 

r.c. = 1.1 

,. 

l 
t 

l 



4o+l+0.~,4.= ,i.4, 2'T CARGA VERTICAL MAS SISM 

EN DIRECCION X-X 

r.c. = 1.1 

/ 
1..-\o: tt'T·"' ·:bl· _; 

•'> ··1 u i 

... 
2.4.2 DESPLAZAMIENTOS. ~ 

El Reglamento limita los desplazamientos horizontales de la 

estructura y especifica que el desplazamiento relative maxi-

mo entre dos pisos no excedera 0.008 veces la diferencia de 

e1evaciones correspondiente, salvo donde los elementos que no 

forman parte integrante de la estructura estin ligados en 

forma tal que no sufran danos par las deformaciones de esta. 

En este Ultimo case se modificar& el valor anterior a 

0.016 veces la diferencia de elevaciones. 

Para evitar cheques entre construcciones colindantes se de-

be dejar las holguras necesarias entre ellas. 

..... '"' 

Esta separaci6n no sera menor de: 

ZONA I - separaci6n = 0.001 H + desplazamiento horizontal acumulado 

.ZONA II separaci6n = 0.0015 H + desplazamiento horizontal acumulado 

ZONA III - separaciOn = 0.002 H + desplazamiento horizontal acumulado 

H= Altura de la estructura. 

8: 87 
.~J En caso de que se omita este c~lculo, la separaci6n ser! 

~ 

s•· 

._ I 1f 

f.,:_, 

ab• 

)~ 

J. 

cuando menos de 0.006 H (Zona I), 0.007 H (Zona II) y 

0.008 H (Zona III), pero nunca menor de em. 

':E 

Estes desplazamientos se han calculado a partir de los co~ 

ficientes stsmicos especificados perc sin reducir por con-

cepto de ductilidad . 

No siempre ser! necesario respetar la holgura proveniente 

del calculo. Dependiendo del costo de suministrarla y las 

consecuencias de cheques entre los cuerpos o elementos en 

cuesti6n, podra justificarse reducirla. ~os cheques entre 

cuerpos de un mismo edificio, cuyas lose3 se hallen a igu~ 

les niveles a ambos lades de una junta de dilataci6n, pue-

den provocar simples daftos locales faciles de reparar. 

Esto es sabre todo cierto si se provee un empaque adecuado 

que amortigue los impactos, como madera blanda o ciertos 

tipos de hule resistentes al intemperismo, al igual que 

las guirnaldas que se usan como defensas de muelles y ma

lecones: o bien empaques como el cartOn, si se trata de 

la holgura que debe dejarse entre la estructura y un ele-

mente no estructural. 

En otras ocasiones, como el case de la holgura a d'jar en-

tre una columna y descanso de escalera, las consecuencias 

del impacto pueden ser sumamente serias. All! procedera 

un criteria especialmente conservador al definir el juego 

necesariO. 
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En ciertas condiciones podr~n oPtenerse ventajas de ligas, 

entre cuerpos de una estructura, que acoten la tensiOn m~-

xima que puede transmitirse. Para tal fin pueden emplearse 

barras de acero de grade estructural que a la manera de 

los tirantes diagonales en tanques elevados met~licos, im-

pidan deformaciones importantes ante sismos moderados y 

absorban energia pl§sticamente ante los mAs intensos, requ! 

r!endo ser sustituidos o apretados ocasionalmente. 

Sin embargo, en la mayor parte de los casas en que se deci-

da suministrar una liga en vez de una holgura, la liga debe 

proveer un anclaje franco y adecuado. De lo contrario se 

condena la construcci6n a sufrir danos en los puntas de li-

ga insuficiente. Asi sucede, par ejemplo, cuando un muro d! 

visorio, que se supone colaborar& con la estructura, queda 

no mas que presentado sin un~empaque y un anclaje efectivos: 

es seguro que en su perimetro se senalar& la junta con la 

estructura y se danar&n los acabados y revestimientos aan 

con sismos de corta intensidad. 

Este mismo principia !e aplica al anclaje de revestimientos 

en fachadas. Se trata de detalles en los que el sobre diseno 

exagerado raras veces sera objetable. 

Generalmente la ubicaciOn de juntas entre los cuerpos de un 

edificio esta dictada par consideraciones que no son de in-

genieria sismic~. Cuando lo son, en la mayoria de los casas 

es muy evidente la necesidad de suministrarlas. Pero en 

ciertas condiciones la situaciOn no est§ bien definida.Por 
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ejemplo, mucho se ha insistido en las virtudes de des-

membrar las plantas~' T, U y an§logas, en bloques rec-

tangulares (Fig. 2.4.18). Indiscutiblemente esta medida 

puede simplificar el an&lisisjen muchas ocasiones puede 

eliminar problemas series de torsiOn que se presentar1an 

de insistir en la construcci6n monol1tica. Pero no vale 

una generalizaciOn absoluta en este sentido. Par ejemplo, 

si el proyecto obliga a columnas esbeltas o trabes reba-

jadas y exige la colocaci6n de muros ciegos en algunos 

A .: .• D ·~ EJ 
I - · I . ' 

•rre• 't .... .".:~ 

B -'m 

c 
:..,: 

Fig. 2.4.18 Juntas en una planta en U. '":IJ .1· 

tramos de los ejes A y C de la Fig. 2.4.1~mas no los 

permite en el eje B, la presencia de juntas en este eje 

crea problemas de torsiOn dificiles de resolver, mientras 

la ausencia de tales juntas redunda en una saluci"On ven-

tajosa alln para edificios de moderada o gran altura. 

Analogamente, cuando la irregularidad del proyecto o la n~ 

cesidad de extensos patios de luz estrangula una losa que l 

liga entre si a des cuerpos importantes (como en 1&~~ 



figura 2.4.19), se ocurre desligar introduciendo una junta 

donde se indica en la figura. Mas no siempre sera esta la 

soluciOn Optima. Conviene excepto en los cases obvios, es

tudiar la posibilidad de omitir la junta, analizar los 

desplazamientos de ambos cuerpos, cuantificar las fuerzas 

que se requieren por compatibilidad de las deformaciones 

y diseffar y reforzar la losa para que transmita dichas fue~ 

zas actuando como dia.fragma horizontal. 

nlo'l 

Frecuentemente una junta de dilataciOn se provee entre des 

cuerpos de rigideces comparables cuyas losas se hallan a 

los mismos niveles. Las consecuencias de impacto se ven 

menguadas entonces a daffos locales, y cabe un criteria poco 

conservador en la cuantificaciOn de la abertura que se nee! 

aita y de las precauciones a tamar en la junta. Generalmente 

en otros casas no puede escaparse de la soluciOn consistente 

en suministrar una abertura muy amplia. 

2.4.24 PROTECCION DE ELEMENTOS NO ESTRUCTURALES. 

La necesidad de proteger elementos no estructurales. ais

l4ndolos parcialmente, esta supeditada a la magnitud de las 

deformaciones estructurales para las que se desea disenar y 

-a la deformabilidad de los elementos en s1. La primera va

riable es funciOn de las deformaciones que se preveen en la 

estructura ante cada posible intensidad sismica y de las 

consecuencias, principalmente de arden ecQn6mico, que in-· 

volucran los danos que intenta evitar. El yeso que cubre los 

muros de una vivienda popular ameritara criter~os bastante 

19 
aenos conservadores que el m&rmol del cUba de elevadores en fi'P 

el edificio de una compaft1a de seguros. 
.J l~J[J. 

,. 
El segundo factor - la deformabilidad - lleva a tratamientos 

dis!mbolos segUn los materiales que se utilicen. Para fines 

pr~cticos el vidrio de ventanas puede suponerse indeformable 

y procederse como si se destruyera al verse obligado a se

guir las deformaciones de la mangueter!a, por pequeffas que 

estas sean. Las deformaciones que causan danos visibles en 

canceles, expresadas como valores de~-(desplazamiento late

ral/altura del miembro), se miden en porcientos para las di

visiones de papel de las casas japonesas tradicionales y los 

canceles de madera de las oficinas de occidente; dificilmente 

pasan de 0.004 en muros de tabique recocido, y de la mitad de 

este valor para el yeso y ciertos bloques ligeros. 

"'"·~· J...,,.,. , ...... 6 Ot.". :. I 'f 

.i:!)t• zr,! IP.S:f:<J. r •· r,v .1 • 

~·r • ~~ , .. 
Fig. 2.4.19 Junta en una losa estrangulada. ,, D'¥;:'1'1'1!1;.1:: 

-A la luz de consideraciones como estas se decide sabre la con 

veniencia de proveer h~uras entre la estructura y los eleme~ 

tos que no forman parte de ella, asi como sabre el espesor de 

esas ho,gur~s. Si la decisi6n es en favor de que el elemento 

ilL •. Li.~ 1 ·~&: .... 1: 



quede holgado, se derivan ventajas de colocarlo desplazado 

respecto a las columnas, pues as! s6lo ha menester holgura 

en un borde. 

')' ~' o•'l l:l 

Jf., f. 
.•· ·~~~ 

~\ f df I 

... ~ ,, '( 
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Firg. 2.~.20 Junta a desnivel con empaques y tirentea. of 

' / 

Son variadas las soluciones que permiten el deslizamiento re-

lativo entre un borde y la losa m§s pr6xima. En la fig. 2.4.21 

se ilustran algunos: :! .rutu n<!:> e.111 p;, . ~ .an 

a) Muro empotrado en su base y libre arriba, con refuerzo en ~ 

~· castillos, o refuerzo-interior si consta de bloques huecos. 

ttL 'lU<:. •• ~ '" 
b) Muro empotrado en su base, libre arriba, recubierto con 

aplanados reforzados con una malla de ac~ro. 

9Q c) Muro apoyado en s~ base y guiado arriba mediante scleras 

o !&minas que se anclan en la losa, ofreciendo resisten-

cia apreciable al desplazamiento lateral y despreciable 

al longitudinal. eJ. -:: 

d) Muro apoyado en su base y guiado arriba mediante un canal, 

canaleta o par de &ngulos ligados a la losa. l ~~ 

i II,," 

e) Muro de precolados ligeros reforzados, colgante de una 

articulaciOn superior y guiado, sin apoyarse, en su ex-

tremo inferior mediante un canal. . .•. 
UIJ'ol ~C 0 ,; &1 -J'.,:,..~clH .tiJ ••1n :r .HIUd~· 

.!!::•~ 

.ll ~ ~r t'J;j•)-!1 .. CORf[ 

< .,, u .. :1.; J ~ 

Fig. 2.4.21 Holgura antre muros y losa. ilOl::l!lJTO~ ·: 

Si el detalle superior del muro no puede ocultarse sobre un 

plaf6n, puede requerir un t~pajuntas. En ese caso, as1 como 

en los que ilustran las figs. 2.4.21 (d) y (e), conviene ad~ 

ministrar un empaque lubricado para impedir que la losa, ca-

nal o tapajuntas vaya a golpear contra el muro. Puede cum-

plir los requisites un cart6n asf&ltico engrasado o material. 

- p..,~ ~~-,--.;:-:;- .-;"(:"f"t{~-:-~1t-ll!'rttr-!t 

S!>l a'T<ilol:> ,:;. J:·.b ~ . <)V 

e'l'n-~ e.o.t"'"ll .t ~ .... ~;.V.J. V f. 



similar, m~s debe exluirse el empleo de mortero pohre con es-

te fin, ya que al verse confinado ofrece resistencia a exce-

siva y desvirtUa la soluci6n. 
;-·.::• .:..,. 

sc-..(1 

fCJ r'Oifi1 eot, ~~~•jsJ 
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Fig. 2.4.22 -~~lguras entre vidrio y manguete. 
·~ , f 

Cuando no es posible que el muro o cancel se halle desplazado 

respecto al pano de columnas, sus aristas verticales tambien 

requieren holgura. Esta deber& generalmente ocultarse de rna-

oera adecuada. 
I:) i. :t .g,i. •'J ·~ lJ f.l' .• 

A6n cuando un tablero de muro se empaque contra los marcos 

estructurales, puede lograrse protecci6n satisfactoria de su 

revestimiento. Por razones econ6micas tal pr£ctica suele jus-

tificarse. Por ejemplo, si el revestimiento es vitreo o pe-

treo, y se coloca en grandes placas, estas se anclaran con 

dispositivos m~t~licos a un muro de mamposteria. El muro en 

si puede quedar en condiciones tales que su agrietamiento 

no implique colapso; para ello bastarg anclarlo y reforzarlo, 

en su interior o en qno de sus aplanados, de manera ad~cuada. 

91 Y el revestimiento no necesitar4 reflejar las grietas del 

muro si entre placa y placa se deja una junta de generoso 

espesor, rellena de material deformado, impermeable y resis 

tente al intemperismo. 

I ~.i 

Los vidrios de ventanas pueden protegerse en su liga con los 

manguetes, en la mangueter1a misma o en la uni6n de esta con 

la estructura. 

:~ H.~ 
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Fig. 2.4.23 Holguras entre manguete y estructura. ·I> 

Puede optarse por eliminar las holguras mencionadas y utili-

zar marcos r1gidos. La protecci6n debe entonces sumin~strarse 

permitiendo desplazamiento entre el marco de ventana y la es-

tructura. En ciertas estructuras metalicas se ha acudido in-

cluso al empleo de resortes entre estructura y marco (fig. 

2.4.23 (a)~ La soluci6n es cara perc permite desplazamientos 

laterales excepcionalmente amplios sin causar d.ano alguno. 

.._. t I"'!~· ·~ ·,' 

En la fig. 2.4.23 (b) se ilustra otro tipo de soluci6n. En el 

el marco de ventaner1a se liga rigidamente a una losa mientras 



en la o las siguientes se ancla mediante di5positivos que T 

le impiden movirniento perpendicular a 1a fach~-pero se 

lo permiten paralelamente a ella. 
··~ ··~ ·~•tf•J ,•f ~-

El ingenio del proyectista desconoce llmites en la soluciOn 

de detalles de esta indole. Importa sOlo la conciencia de 

que ciertos elementos han de protegerse aislandolos como 

m&s convenga y todos han de anclarse debidamente. 

2.4.25 RECOMENDACIONES SOBRE ESTRUCTURACION. 

a) Rigidez y ductilidad de estructuras. '- .. 

Al seleccionar los elementos de soporte, muros y columnas, 

y su posici6n en el edificio, hay que establecer qu~ tan 

rtgida ante fuerzas horizontales se desea la estructura 

del edificio. Un criterio puede ser el de disenar una es-

tructura que absorba energ!a a trav~s de su capacidad de 

-ill 
deformaci6n. Otro criterio ser~ el disenar und estructura 

'161 
rigida capaz de resistir las fuerzas sismicas o de viento 

que se presenten, sin sufrir gran'des de formaciones. 
.. IUt a 

Al fijar el grade de rigidez deseable en una estructura, 

hay que analizar el problema en conjunto con la cirnenta-

ci6n. Una estructura muy r!gida requerira de un suelo y 

una cimentaci6n capaces de desarrollar las fuerzas de em-

potramiento obtenidos en el calculo. De otra manera ante 
,::-. r"'·;. 

,:,;, "'· • 

92 la acci6n de fuerz~s principalmente horizontales, se po-

dr£n presentaP fallas ~ cimentaci~ En el caso de 

estructura flexible las acciones que llegan a la cimenta-

ci6n estan amortiguadas por el comportamiento de la es-

tructura. 

Existen dos razones m!s por las que la ductilidad ocupa 

el lugar primero entre los factores a considerar en di-

seno sismica. Una es que, como consecuencia de la natu-

raleza erratica de los temblores (en contraposici6n con 

lo que ocurre en pruebas de impacto), dentro de un amplio 

range las deformaciones de una estructura inelastica son 
I .gl1 

del mismo arden que las de una estructura elastica anal~ 

ga a ella, siempre que ambas tengan igual masa, amortigu~ 

miento, rigidez inicial y rigidez en la descarga. Las 

estructuras con un grade de libertad, el~stica (A) y ela~ 

topiastica (B), cuyas relaciones carga-deformaci6n se re-
·1 

presentan en la fig. 2.4.24 tendr~n pr~cticamente los 

mismos desplazamientos laterales, en promedio, ante la 
nU 

acci6n de sismos. Seglln esta consideraci6n, la resisten
~1&e 

cia juega, ante la ductilidad, un papel aUn menor . 
"'1, ... ., 

11· 

La segunda raz6n que subraya la irnportancia de la ductil~ 

dad en diseno s!smico descansa en la naturaleza impredec! 

ble de las intensidades y caracter1sticas detalladas de 

los sismos futures. Al no poderse establecer un limite 

superior parat la m~xima intensidad sismica posible, una 

'"' 



estructura estar§ en posici6n ventajosa si es capaz de r~ 

sistir rnovimientos mucho mAs intensos que aquellos para 

los que fu~ disenada, aunque para ello necesite sufrir 

• . ,,, .•• ) ,J 
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Fig. 2.~.24 Relaciones carga-deformaci6n. 

danos. Con referencia ala fig. 2.~.2~ sup6ngase que la 

estructura elAstica, A, resiste precisamente movimien-

tos que le producen un desplazamiento lateral xl y des

pu~s falla fr§gilmente. Ante estos sismos el comporta-

miento de la estructura A sera mejor que el de B, que 

por exceder su limite elSstico quiz!s muestre pequenos da• 

nos. Perc ante sismos que en la estructura B produzcan 

un desplazamiento x2 mayor que xl la estructura A ha-

br§ fallado totalmente mientras B s61o habr§ sido dana-

da en grade mAs o menos serio. · i~ 

181 ;•!?,•·\· 

"· 

El razonamiento anterior es v3lido para magnitudes de ~-~ 

hasta unas cuatro veces mayores que la correspondiente al 

11·mite elAstica X 
0 

o aun mayores. Se concluye que una 

93 estructura dtictil con :resistencfa de la cuarta parte que 91lr4 

una fr&gil puede sobrevivir sismos mas intensos que ista, 

siempre que posea la suficiente ductilidad . 

La cuantificaci6n de la ductilidad es materia aUn poco es-

tudiada. Se han propuesto, es cierto, mitodos sistem&ticos 

de disef'io que se basan en el tratamiento cuantitativo de i• 

la energia requerida para provocar una falla. Pero el es-

tado del desarrollo de esos m~todos dista de colocarlos en 

posici6n de aplicabilidad general. .[ 1&4.1.» c., tl·; J.ji", 

...±. l (.,t • l;' .lf· ._., J..-:• ·:,. tlJ .:Ji"'l. --~ ~b a~l~qobM •' 

Considerando la posibilidad de sismos de intensidad supe- ••m 

rior a la prevista, las estructuras mAs dUctiles tendrln 

mayor reserva para resistirlos que las de tipo mas fr&gil 

aUn cuando hayan sido diseffadas con los mismos factores de 

aeguridad. Se concluye que disenos en todo comparables, 

que cumplan estrictamente con lo que seftala el reglamento 

seran preferibles las estructuras fabricadas con materia-

les ductiles que las de materiales fr§giles. 

b) Han recibido poca atenci6n las consecuencias del sobrediseno 

de partes de una estructura. Considirese, por ejemplo, 

el caso de un edificio en que todos los entrepisos, menos 

uno, son capaces de resistir fuerzas cortantes varias 

veces superiores a las que marca el reglamento. Al 

ocurrir sismos de intensidad excepcional sucedera que las 

u.~ .. ~ 



fuerzas cortantes de los entrepisos que estan sobredisena- 94 ~' 

dos se veran limitadas por la que hace fluir al entrepiso 

que no lo esta. La totalidad de absorci6n de energia por 

deformaci6n inelastica debera tomar lugar en esa planta, a 

la cual se exigira un coeficiente de ductilidad muy supe-

rior que el requerido en caso de que los demas entrepisos~bu~ 

colaboraran en la absorci6n. b 

Lo& resultados de analisis dinamicos que suponen comports-

miento elastica pueden ser enganosos en estes cases. Por 

ejemplo, la adopci6n de una estructuraci6n en el que el pr~ 

mer entrepiso posee una flexibilidad muy superi.or a la de 

los demas (la llamada estructuraci6n de planta baja flexi-

ble) trae consigo una disminuci6n (en general no muy cuan- ~ 

tiosa) de las fuerzas cortantes que han de resistirse. Los 

resultados de un analis4s dinamico convencional serln ento~ 

ces realistas dentro del rango el&stico, pero solamente lo 

ser!n fuera de ~1 si las resistencias en las diversas pla~ 

tas guardan una relaci6n sensiblemente constante con los ••' 

requerimientos del ~alisis. Si, en cambia, el exceso en 

rigidez de las plantas superiores va en ellas acompanado 
jl'j.ci 

de un exceso en las fuerzas necesarias para causar la 

fluencia de la estructura, el diseno s6lo sera satisfac-

torio si la planta baja posee una capacidad excepcional-

mente amplia para ceder plasticamente. 

Se corre el riesgo de cxagerar la importancia de la ductili-

dad cuando se ignora la posibilidad de que se acumule el 

daffo que causa una serie de temblores. Si estes ocurren 

en rapida sucesiOn, ~o habra tiempo de reparaciOn. En 

igualdad de condiciones, la estructura que no ha salida 

del range elastica habra sufrido menores daffos durante 

los primeros que la que haya efectuado varias excursiones 

fuera de dicho range. 

., 
\ ... 

,, 
"" . 

Se logra la compatibilidad de los criterios expuestos em-

pleando, por ejemplo, soluciones como la que describe el 

siguiente parrafo. 
,x 

,_, [ 

Defensas escalonadas.Blume ha seftalado las ventajas de la ~1 

soluciOn que consiste en permitir conscientemente la fa-

lla de elementos relativamente fr&giles ante sismos de m~ 

derada intensidad, dejando intacto un esqueleto sumamente 

flexible y dUctil para resistir siamos de mayor violencia ~t 

y movimientos subsecuentes. t •:trtA ... ," ''"~ ,.uq 

Los elementos fr&giles pueden ser, por ejemplo, muros divi-

sorios de mamposteria poco resistente. Ante sismos modera- 1 

dos lOs muros tomarin casi la totalidad de las cargas lat~ 

rales. Se satisfaran as! los requisites de tranqui-lidad y C£_ 

modidad de los ocupantes. Ante movimientos mayores estes mu-

ros fallaran, y la mayor flexibilidad del sistema de marcos 

remanentes los hara capaces de tamar sismos de gran inten-

sidad. Incluso cabe pensar en mas de dos sistemas resiste~ 

tes. 



Conviene en este tipo de disefio aprovechar, como elementos 

condenados d la falla, muros revestidos de materiales poco 

costosos y disefiados de tal manera que, al fallar, no invo

lucren peligro para los ocupantes. 

Es importante que la falla de los elementos de la primera 

defensa (los muros divisorios en el ejemplo mencionado) no 

modifique radicalmente la posiciOn de centro de torsiOn. 

De lo contrario los marcos no cumplirian· su funciOn satis

factoriamente. 

Es tambien importante que los detalles de uni6n entre los 

diversos sistemas resistentes permitan la f!cil reposici6n 

de los que primero fallen. 
/ 

En general resultan preferibles las estructuras tipo 1 co~ 

eignadas en el Reglamento del D.F., y dentro de istas, los 

sistemas de marcos sin contravientos ni muros, o con gran 

nUmero de ellos, que los que poseen s6lo una o dos crujias 

rigidizadas. De esta manera para su estabilidad, no se hace 

necesario confiar en un nUmero reducido de elementos re

sistentes. 

'iJip .tta.S-~41:Jt. ~ ~ ~ u...:. ~-} t ··a ~ t 

De dos estructuras igualmente costosas y resistentes se 

elegira la m&s dUctil. Este cri~~r~o no necesariamente de

termina los materiales estructurales. En estructuras de 

acero o de concreto puede lograrse pr&cticamente la ducti

lidad que se desee, o puede por descuido, proyectarse una 

estructura frlgil e inadecuada. 
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En estructuras metalicas la ductilidad se logra evitando 

fallas por pandeo inelastico (que puede ir acompanado de 

1 Una disminuciOn importante en capacidad despuis de alca~ 

•&ar la carga m&xima) y cuidando especialmente las cone-

xiones. Estas pueden ser tales que cedan plasticamente 

permitiendo grandes rotaciones; entonces tendr& poca im

portancia si sus mementos resistentes son mayores o men£ 

~es que los de los miembros a los que ligan, o pueden s~ 

~isfactoriamente emplearse conexiones poco dUctiles, pero 

entonces es necesario que su capacidad sea suficientemente 

elevada en relaci6n con la de los miembros a los que cone£ 

tan para asegurar que en ellos se formar&n articulaciones 

plasticas sin alcanzarse la resistencia de las conexiones. 

En estructuras de concreto reforzado tiene importancia que 

~1 porcentaje ~e refuerzo de tensi6n que se emplee en sec

~~iones criticas sea suficientemente grande como para ase

aurar el agrietamiento del concreto en tensiOn ante car

-~as menores que las que provocan la fluencia del acero. Es 

~··~ambien importante que el porcentaje neto (el de tensi6n 

·•enos el de compresi6n) sea suficientemente bajo como para 

&segurar una amplia excursiOn del acero en el intervale 

plastico antes de que pueda fallar el concreto en compre

eiOn. Y es de importancia capital que los factores de se

guridad correspondientes a fallas de tipo fragil (adhere~ 

cia , compresiOn del concreto sin confinar y cortante en 

aecciones poco reforzadas por tensiOn diagonal) sea sufi

cientemente mayor que las correspondientes a fallas de 
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tipo ductil (flexi6n par falla del acero en tensi6n) c~mo 
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para que estas ocurran sin permitir que se presenten aque-----------------

llas. Mucha se logran con traslapes generosos y empleo de 

zunchos y estribos pr6ximos. ) .. iJ.. 

.. , ~~.t'-111'> . 

En. las de mamposter1a en enmarcamiento de tableros de muro 

dentro de elementos de concreto o acero y el refuerzo de 

los ·~~bleros mismos, permite se alcance la carga lateral 

max~ma y aan con agrietamiento extenso de los muros, se 

conserve esta sin disminuci6n apreciable dentro de mArge

nes amplios. 

Una vez elegido el material debe decidirse si f~ndamental

mente se resistiran las cargas laterales mediante marcos, 

muros o contravientos. Los primeros permiten mayor ducti

lidad que los segundos y estos, que los contravientos in

clinados. Entre los Ulti~os, el tipo que se presenta en 

permite y generalizando quizas en exceso, se dira que en 

edifie~ usuales ~ apartamien~ u oficinas se ~refer~·~--------------------~ 

ra la soluci6n a base de contravientos inclinados del t! 

po de la figura 2.4.25 (b) en edificios bajos, como ha~ 

ta de 6 pisos; los de la figura 2.4.25 (a) hasta unos 

10 pisos; el empleo de muros de concreto reforzado basta 

15 o 20 pisos, y el de ~arcos de concreto o met&licos, 

desligando los muros, para alturas mayores. Estas tenden-

cias obedecen a las siguientes causas: 

&!> •e' 

•<t 

-~ 

. ·l 

la figura 2.4.25 (a) es capaz de un coeficiente de ducti

lidad superior al de la figura 2.4.25 (b). Presenta ademls. 

en estructuras de concreto, ventajas en cuanto a su eje

cuci6n mas rapida y Za menor posibilidad de error en la 

obra. Sin embargo, aqui como en casi todas las alterna

tivas que se abren al proyectista, se paga un precio por 

:ell'·~ • .. "" •u 
(b) 

la ductilidad en cantidad de materiales y ese precio no 

siempre se justifica. 

Son muchos los factores que intervienen en la decisiOn 

sobre estructuraci6n. Si el proyecto arquitect6nico lo 

Fig. 2.4.25 Contravientos inclinados. •ll-"'1 

,,.1 .• :::1·•" 

1) En edificios altos las fuerzas que se pide a.los 

contravientos que sean capaces de resistir !levan a 

:a,r.• 

;,n 

piezas tan anchas que se dificulta su anclaje. Per 

otra parte la diferencia en cantidad de materiales 

con un muro de concreto reforzado llega a ser tan 

pequena que no se justifica ya el exceso en mana de 

obra propio de los contravientos. 't·t a":tu; ·;!6 



2) La eficiencia de contravientos y muros se reduce al 
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niente par este motive que de un mismo marco se apro-
~-

aumentar la altura del edificio, per efecto de varia veche solamente un entreje en todos los entrepisos 

ciOn en longitud de las columnas que delimitan las para colocar contravientos o muros cuando el proyecto 
~ 

crujias donde estes elementos se colocan. La reduc- -arquitectOnico permita una distribuciOn mas variada. 

ciOn en eficiencia obedece al memento de volteo. 

Considerese el ejemplo que se consigna e-n 'la fig.2.4.26, 

3) El memento de volteo acarrea problemas inconvenientes Si no se suministraran contravientos y las rigideces de 

en cimentaciOn al concentrarse en un nUmero limitado los elementos que constituyen el marco fueran precisa-

de crujias cuando se utilizan contravientos o muros. mente las necesarias para validar la soluciOn del meta 

do del portal, la totalidad del momento de volteo seria 

4) Los giros de los muros y tableros Contraventeados al resistida par las columnas A y G. Sin considerar 

deformarse ante cargas laterales inducen mementos y reducci6n del memento de volteo, la columna A veria 

cortantes en las trabes que inciden en ellos. Dichos su carga axial disminuida en 21 toneladas y la G aumen 

elementos mecanicos llegar a ser excesivos en el case tada en otro tanto, al nivel 0, ante las cargas late-

de muros y t·ableros contraventeados esbeltos de varies rales que muestra la figura. 

pisos de alto. Es cierto que se pueden aliviar los es-

fuerzos permitiendo la formaciOn de articulaciones Si se suministraran cruces de San Andres como contr~-

plasticas en esas trabes y disenando para tales condi vientos solamente en el entreeje AB figura 2.4.26(a) 

ciones. Perc las complicaciones de diseno pueden alca~ y estes elementos fueran incomparablemente mas rigi-

'zar magnitudes indeseables en edificios muy altos. dos que el marco con el mismo criteria, la columna A 

disminuiria su carga y la B aumentaria en 125 Ton. 

c) Distribuci6n de muros y contravientos. 

*'-; 
En cambia, con la distribuciOn de diagonales que se re-

Cuidando que las torsiones que se introduzcan sean pe- presentan en la figura 2.4.26 (b), silas de compresion 

quenas, la distribuci6n de muros y contravientos· tiene son, digase 4 veces mas r1gidas que las de tensiOn, los 

generalmente poca importancia en edificios bajos. En cambios en carga axial serian solamente de 20 Ton. en 

__________ los de altura moderada debe prestarse atenci6n espe- G,-20Ton E>nB +5Ton enFy -STan enlL 

cial a los mementos de volteo si el nUmero de tableros 

··~' 
~-., 

rigidos par entrepiso es pequeno. Resultara inconve-



Con frecuencia el proy~c~c arquitectOnico se presta para 

distribuir los tableros rigidos en planes verticales di· 

ferentes, ala vez que en distintas cruj1as. La soluciOn 

puede ser conveniente, pero exige revisar la capacidad 

de laS losas para transmitir cortantes de importancia 

en sus propios planes. Puede adem&s estar limitada en 

su aplicaciOn porque las deformaciones de las losas an-

te estos esfuerzos sean del mismo arden que· las de los 

contravientos o muros, o aUn mayores y demeritan la 

eficiencia de los elementos rigidizantes. 

J2!!o.. . ~~ . . 
. I~ / 
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Fig. 2.4.26 Marco contraventeado. !9L• f .. flf .. ,,.. 

d) Formas especiales de muros. 

JJ<tl·· ''· ., .: ,·a 

Ciertos edificios altos crean series dilemas par el 

siguiente motive: las limitaciones arquitectOnicas en; 

dimensiones y peralte de los miembros estructurales 

pueden impedir una soluci6n a base de marcos sin mu-

ros ni contravientos, que satisfaga limitaciones ra-
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zonables de desplazamientos permisibles, pero las po-

cas ubicacione~ po~ibles para los muros que puedan co~ 

tribuir sensiblemente a la rigidez los permiten sola-

mente de proporciones sumamente esbeltas. En estas con 

diciones la rigidez de los muros es determinante. Dado 

que sus deformaciones se deber&n fundamentalmente a 

flexiOn, un aumento en momenta de inercia puede resol-

ver el problema. Sea que se suministre la secciOn de 

la figura 2.4.27 (a) o (b), se logra un sustancioso 

aumento en momenta de inercia. 

~ ~ ~ 
ol " ,\.illolfA 

Fig. 2.4.27 Formas especiales de muro . 

•) Simetria del proyecto. •l ' 

H~ 

Con frecuencia se mira la torsiOn cual un tabU en inge-

nier1a sismica. No debe ser asi. Es posible aunque la-

borioso disenar satisfactoriamente en presencia de 

torsiones importantes tom&ndolas en cuenta. Ella no 

quita que en casi todos los casas se justifique un es-

tudio y adaptaci6n de
1 

las rigideces para disminuir la 

torsiOn. 

Pero aGn si la torsiOn calculada es nula o despreciable, 

existen proyectos que dejan graves dudas en cuanto a 

las rigideces relativas al c&lculo. Esto ocurre cuando 

las rigideces elevadas, provenientes de ciertos elemen-



tos estructurales en un extreme del edificio, se contra

restan mediante elementos muy disimbolos en otro extreme. 

Son poco dignos de confianza los valores de rigidez rela

tiva (calculados con el rigor que sea) en un edificio en 

el que, por ejemplo, la rigidez elevada de un muro cie

go de tabique en u~a colindancia se contrarresta media~ 

·te marcos de acero muy rigidos en la fachada opuesta. La 

misma no linealidad del comportamiento, practicamente 

asegura la presencia de torsiones de magnitud variable, 

funciOn de la amplitud de oscilaciOn, aunque el calculo 

convencional indique se se ha logrado eliminar totalmente 

la torsiOn. Por dichas incertidumbres y discrepancias 

puede ser preferible aislar el muro ciego y adoptar una 

estructura mas flexible en esa direcci6n. • ............. .,. 

lV ... 

En muchoa cases vale la pena lntentar medidas an4logas, 

que tiendan a distribuciones simetricas no sOlo de rigi

deces sino estructurales. Conviene que un muro de tabique 

aumamente rigido se contrarreste mediante muros tambien 

de tabique; que los contravientos encuentren su cont•a

partida en. contravientos de forma semejante; y asi suce

aivamente. 

<f 

Las ventajas de eliminar la torsi6n y lograr estructura- ~ 

clones sensiblemente simitricas son tanto mayores cuanto 

mas alto sea el edificio. Ello obedec• a trea causae ·lit·& •. ' 

principales: : ~ ilo<i!•!ji.,.i\t><:j• •l•\· ~:' i.e •;;. ·, !o"'l~ll<"UV 

1) En estructuras bajas las dimensiones de los miembros 
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son en general mas uniformes (por gobernar en no con

tados casas las dimensiones m!nimas), y las rigideces 

pueden variarse mas facilmente a voluntad (esto debido 

a las menores dirnensiones). 

Para acotar las amplificaciones din§micas exageradas de 

la torsiOn estaticu, se necesita que tengan lugar defo~ 

maciones apreciables fuera del intervale elastica. Si 

de por sl las deformaciones son ya importantes como en 

un edificio alto, el exigir que se multipliquen por un 

factor muy superior a la unidad las suele llevar a va-

lares excesivos. •q t ,, ... . ' ~· . P.01 

/;• 11U !til 0 1 QJ. '-• 'f{' 

3) Ln igualdad de circunstancias los edificios altos son 

mas flexibles que los bajos. De aqu! que absorban me

ncr energla en el intervale plastico antes de alcanzar 

oscilaciones importantes. Dicha absorci6n de energia 

es el factor mas importante que tiende a limitar las 

fuertes amplificaciones dinamicas de la torsi6n. Por 

consiguiente, calculos din§micos basados en la hipOte

sis de comportamiento lineal estar&n mas cerca de ser 

aplicables a edificios de muchos pisos que a los de 

pecos. Dichos calculos predicen factores elevados de 

amplificdci6n din&mica en torsiOn. 

La atenci6n que se preste a la simetr!a estructural 

debe ser, por tanto, funci6n creciente de la altura 

del edificio. 



,., .. 
' "' -~ f) Uniformidad de estructuraciOn. 

~ ! ,, 

El empleo de claros muy desiguales en un mismo marco 

ocasiona fuerzas cortantes y mementos flexionantes 

elevados en las trabes de los claros muy cortes. Es-

tos elementos mec&nicos pueden alcanzar valores exce-

sivos en edificios altos e incluso provocar variacio-

nes inconvenientes en la carga axial de las columnas 

adyacentes, variaciones que a su vez repercuten hasta 

en el diseno de la cimentaci6n. 

En edificios bajos estes efectos pueden ser insignifi-

cantes. Par ello el grado de uniformidad que es desea-

ble en los edificios altos puede ser objetable en los 

bajos si obliga a desaprovechar las ubicaciones de co-

lumnas que el proyecto arquitect6nico deja en forma 

accidental e irregular. Par ejemplo, en la planta de 

la fig. 2.4.29 correspondiente a una estructura forma 

da por marcos de concreto, las columnas 2, 2' y del 

eje C' y 2' del D, que la disposici6n de muros de 

servicios permite que se coloquen, ser!an deseable~~ 

para reducir claros en un edificto de 2 pisos y quiz~s 

en uno de 5. Las mismas ser!an objetables en un edifi 

cio de 20 pisos y probablemente tambien en uno de 8. 

A pesar de lo expuesto, par diversas razones pueden 

justificarse columnas en puntos que ocasionen marcadas 
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desigualdades en los claros de uno o mas marcos de un 

edificio alto. Conviene entonces disminui~ la rigidez 

de las trabes que las ligan, principalmente reduciendo 

L 

I ! ltj~~~ 
" l J -. 
~··-·· _ .. ,~.:: .. ·~ ~~. ·' 'l ~~ 

Fig. 2.4.28 EstructuraciOn en claros desiguales. .J. 

lf·f"fU •tr. 'Jh ' " J. .. 'Yil: . ..~- o •t. .,t~ouq 

su peralte, como en la fig. 2.4.29 Si la situaci6n .,,,, 
prevalece en las Ultimas plantas de un edificio muy 

alto, la reducciOn en rir,idez que impondrta un buen 

diseno por cargas laterales puedc verse eliminada por 

limitaciones de flecha ante cargas verticales. Proce~ 

de entonces disenar con articulaciones pl~sticas en 

los apoyos de los elementos en cuesti6n. 
,, 

fl<·'l: 

g) Plantas alargadas. ''' B 

Los edificios de planta sumamente alargada, presentan 

problemas suigeneris de estructuraci6n, sabre todo 

cuando en ellos tratan de aprovecharse muros trans-

versales. Por ej emplo, podria pensarse que la sol u- ~·ll.l-~~-

I;Q<''!t'\~:!1;. ,.. 'I··.L :~'.) •• {,(J.f ,1 ••1 ... t,.,,oi ,, ' 2 '· t 



ci6n de la fig. 2.4.30 (a) es satisfactorl~, pues el 

muro E introduce torsiones que aparentemente seran 

resistidas por los y 3. Pero con las dimensiones 

que a escala muestra la figur~ la eficacia de los mu-

ros longitudinales es en verdad pequeBa para movimien 

tos transversales. En rigor la planta giraria como 

muestra la flecha, arqueada, con bien poco participa-

ciOn de los muros, tanto longitudinales como trans-

versales. 

Esta desventaja se ver' incrementada por las deforma-

ciones que sufrir4 la losa en su propio plano. La am-

plificaci6n din~mica de la torsion acentuar~ aun mas 

el fenomeno. El saldo ser~ que el marco del eje A se •< 

hallar~ en condiciones m~s desfavorables que si se 

lti'>J ,( 
~ l·l 9; ,; 
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Fig. 2.4.29 Reducci6n de peralte en claro corto. 

hubiera omitido el muro E. 

lO'l, 
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101 En cambia una soluci6n analoga en edificios de plan~a sensi 

blemente cuadrada (fig. 2.4.30 (b) puede ser plenamente s~ 

tisfactoria si el nUmero de pisos del edificio no es excesi 

vo y si los fenOmenos derivados de la torsiOn se taman en 

cuenta en el analisis. 

En el ejemplo de la fig. 2.4.30 (a) conviene desligar el 

muro E del resto de la estructura y disenar esta como mar-

cos paralelos en la direcciOn transversal. Por el contrario, 

en el ejemplo de la fig. 2.4.30 (b) el muro puede ser util 

si se liga al resto de la estructura y ancla en ella. 

Otro tipo de problema que es usual en plantas alargadas se 

ilustra en la fig. 2.4.30 (c). Aqu1 se han aprovechado los 

muros de cabecera para resistir fuerzas transversales. En 

edificios bajos esta soluci6n puede ser poco eficiente. Las 

deformaciones de la losa en su propio plano, con las dimen-

siones a escala que muestra la figura, generalmente serian 

tales que el marco C se veria sujeto a una fuerza cortante 

apenas inferior a la que tendria de haberse omitido los muros. 

En una planta aUn mas alargada, el beneficia derivado de los 

muros, en cuanto a reducir las fuerzas cortantes en la mayoria 

de los marcos transversales, ser! despreciable; en esas con-

',1 ... -.. 

diciones, el afan de aprovechar los muros de cabecera, esencial 

mente sOlo habrA producido una estructura mas frSgil y expues-

ta sin que par ella se haya logrado una resistencia muy superior. 
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Fig. 2.4.30 Plantas alargadas. 

'" 
En edificios de varies pisos la soluci6n de la fig; 2.4.30(c) ~b 

sera aUn mas objetable, pues, si alguna efectividad poseen 

los muros de cabecera, indudablemente concentraran en ci-

mentaciOn los efectos del memento de volteo y causar4n 

problemas dificiles de resolver. 

,... ~ ...... 

Todas las objeciones esgrimidas desaparecer1an en el caso 

de la figura 2.4.30 (c) si se aprovecharan va~ios muros in-

'i 

11> 

~a i.• 

teriores transversales adem&s de los dos extremes. u4 ~j ~~ 

. ...,..t i!Pt;.'lllttto•~.;.~··4if"" ..,.,..w.- ...... ...... rJ* ..... ¥-~· w..&..-• -- ......... •.L J,l..a._£:z.J, . .M..~,o....,..;, 

. ..-''!8 ~ ·'l t l;ji.',!. etd.f,.'> •b 

2.5 VIENTO. 
·oq 'l"• 

2.5.1 DESCRIPCION CUALITATIVA DE LOS CONCEPTOS FUNDA-

MENTALES. 

Esencialmente el viento es aire en movimiento y .al igual 

que cualquier otro fluido, produce distintas presiones 

sobre los objetos que se le interponen. f&iif. 

Cuando un s6lido esti colocado en la corriente de un 

fluldo, las part1culas de este Ultimo desvian su camino 

y pasan rozando la superficie del sOlido. Si la velocidad 

es muy pequeBa, las trayectorias de las particulas envuel-

,1.,..1'1 

~·· 
··~ . 

!J', 

102 ven practicamente al sOlido. Al aumentar la velocidad del 

aire, sus particula~ envuelven al sOlido en la cara-de bar

lovento, mientras que en la zona de sotav ~to las par~icu-

las se separan violentamente, creando una serie de alte~a-

ciones que se traducen en cambios de velocidad y por lo 

tanto de presiOn con el tiempo. 

Todas las fuerzas debidas al viento son din&micas en el se~ 

tido de que son producidas por un flu!do en movimiento. Ba-

jo determinadas circunstancias un cuerpo sumergido en un 

fluido con velocidad constante experimenta fuerzas que se 

podrian llamar est&ticas. En la realidad, no suele presen

tarce este fenOmeno, ya que como se ha explicado, general

mente existen variaciones en la velocidad del fluido o bien 

se presentan determinadas caracteristicas locales o de geo

metria de la estructura que producen variaciones en el tiem

po de las presiones ejercidas sobre el sOlido. Estas varia

ciones pueden ser tanto en la magnitud como en la ley de 

distribuciOn de fuerzas. 
--- -~----\ 

En aigunos casos, bastara con representar la acci6n del vie~ 

to como una fuerza estitica de determinadas carariteristicas 

En otros cases esto no sera suficiente y habri que tomar en 

cuenta, ademas, los efectos dinamicos producidos en el 

sOlido, por una fuerza que es funci6n del tiempo. 

En algunas formas estructurales se podr&n predecir los efe~ 

tos dinamicos del viento, perc en otras sera necesario rea-

lizar pruebas experimentales con modelos fisicos, en un tUnel 

de viento. 



2.5.2 Estad!stica de vientos. 

Para establecer recomendaciones para el diseno de estructu

ras es necesario contar con datos sobre las maximas veloci

dades anticipadas y la frecuencia con que pueden presentar

se. Esta informaciOn se obtiene hacienda estudios de los r~ 

gistros de velocidades proporcionados por anemOgrafos. Para 

estandarizar la informaciOn las velocidades suelen referir

se a una altura de 10 m. Como los anem6grafos pueden estar 

instalados a distintas alturas es necesario hacer ajustes -

de acuerdo con las leyes de variaci6n del viento con la al

tura. 

En la fig. 2.s.t se muestra un registro t1pico de velocida

des instant!neas registradas por medic de unanemOgrafo. Se 

observa que las velocidades del viento pasan de un m&ximo 

en ciclos de varias horas de duraci6n. Adem~s hay oscil~ci~ 

nes en la intensidad con amplitudes de 6m.s a 20 m.s, con 

duraciones de unos cuantos segundos. Estas oscilaciones re

ciben el nombre de ''rAfagas''· 

•J Las rafagas tienen duraciones de varios 
segundos y amplitudes de 6 a 20 m s. 

LIS rat IJIS t 11nen dune Iones de -
ur1os seaundos' .a•pl1tudes dt 

8 I 20 o/s. 

~1 . .I 

~ '~' "' I I I 
Topofo 

Fig. 2.5.1 Registro de un anem6grafo mostrando la viariaci6n 

MH . \ 

de la velocidad instant&nea del viento con ei tiempo. 
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Otro proc~dimieiJtO de obtener informaci6n sabre viento que 

ha sid-o -propue.f3tO por Dave~port, consiste en determinar - f. 
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las velo~idades a alturas bajas a partir de la vel~cidad ·-------------------

dea viento de gradiente y de las caracterls~icas de la ru-

gosidad del terrene. 

Para describir las caracteristicas del viento es frecuente 

re.currir al concepto de ' 1 velocidad media''. Si la velocidad 

•media se refiere a periodos de diez minutes, como es comUn, 

~la relaci6n entre la velocidad instantanea y la media es -

del arden de 1.9 . 

. 3 Velocidades de diseno. 

Velocidad bisica. 

La teoria y la experiencia concuerdan al afirmar que cuando 

actUa una corriente de aire paralelamente a la superficie -

rugosa del terrene, la fricci6n entre ambos medics hace que 

la velocidad del viento se reduzca en la vecindad de la su

perficie de contacto, hasta ser nula a una distancia ir.fini 

tamente peque~a de ella. Si se miden velocidades medias de 

viento a ~lturas diversas, a lo largo de una vertical, se

observa que d medida que ~a altura aumenta, la velocidad m~ 

dia varia mas lentamente, hasta que puede considerarse cons 

tante. La velocidad del viento por encima de esa altura sa 

denomiild ··v~luciJad gradiente 1
:. 

Lct altura de la zona de perturbaci6n varia con la configura

ciOn del terrene, ~iendo valores representatives fiOO m. para 

zonas muy accidentadas, como el centro de alguna ciudad impo~ 

tante, y 300 m. para terrene muy plano, como a la orilla del 

mar. Entre el nivel del terrene y la altura a la que se pre

senta la velocidad gradiente, la velocidad media durante un 

temporal varia de ac\Ierdo con una ley que puede representar

se por la ecuaci6n. 

v . = v( z )oe. 
Ihsef.io \2'() ( 2. 5 .1) 

En donde: 

VDiseno=Velocidad de disefto a una altura ~z'' sobre el -
terreno (km./hr.) 

V = Velocidad basica (Km/hr) 

Zo 10 m. 

"' Coeficiente que depende de la topografia (tabla 2.5.2) 

La velocidad bdsica se obtiene: 

v K1 K2 V0 (2.5.2) 

'~ 

En donde: 

Vo 

Kl 

K2 

Velocidad regional 

Factor de topografia 

Factor de tiempo de recurrencia. 

' . 

~.' ,, i '~ 

·•' 

La velociad de diseno de viento, que corresponde a un tiempv 

de recurrencia especificado y a las alturas de interis para 

la estructura en cuesti6n, puede obtenerse a partir de la 

velocidad gradiente para el mismo tiernpo de recurrencia, 

empleando las ecuaciones anteriores, para una altura dada 

de la zona de perturbaci6n. Este criterio tiene la ventaja 

que basta especificar una misma velocidad gradiente para 

zonas muy vastas, y proponer valores de alturas de pertur-

baci6n y leyes de variaci6n de la velocidad con la altura, 

en funciOn de la configuraci6n del terrene. 

I· 
Este criteria ha sido adoptado en las recomendaciones de di-

versos paises. En el manual sobre viento de la Cornisi6n Fe-

deral de Electricidad se ha optado por proponer los valores 

de la velocidad regional, o valores que a la altura de 10m 



tendr1an un tiempo de recurrencia de 60 anos. Si la confi-

guraci6n del terrene fuese equivalente a campo abierto, los 

factores K
1 

yO( de la tabla 2.5.2 modifican la velocidad 

de 10 m de acuerdo con la configuraciOn local y la altura 

La adopcion del factor K2 (tabla 2.5.3) para obtener velo

cidades para otros tiempos de recurrencia supone que la pr~ 

porci5n entre vientos de distintas velocidades es constante, 

independientemente de la localizaciOn geografica. Aunque tal 

hipOtesis no es precisa, las incongruencias que provienen 

de ac,ptarlo son poco significativas. 

En vista de que no es posible fijar una cota a la velocidad 

de viento que puede ocurrir en un lugar, la velocidad basica 

de diseno es aquella que tiene una cierta probabilidad de 

no ser sobrepasada per la maxima velo~idad que ocurra en un 

periodo prefijado. La selecciOn de dicha probabilidad cons-

tituye un problema de decisiOn que compara estructuras dise-

nadas para diversas velocidades, sus respectivos costas ini-

ciales y los costas de posibles fallas, ligados a las proba-

bilidades correspondientes. 

Los datos estadisticos individuales que reportan los obse~ 

vatorios no son velocidades instantaneas, sino velocidades 

medias durante intervalos de mediciOn que pueden variar en-

tre unos cuantos minutes y varias horas. Si se obtiene dicha 

velocidad media para un gran nGmero de intervalos de igual 

~-------------------longitud durante el per!odo para el cual se quiere calcular 

la probabilidad de falla, al maximo de dichos valores se le 

llamara velocidad maxima, en el sentido del parrafo anterior. 
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Su significado no sera precise si nq;e especifica el inter-

valo de mediciOn asociado a ella. 

Los datos que se empleen para diseno estructural deben corre~ 

ponder a intervalos de mediciOn suficientemente cortes para 

permitir observar las maximas ve~ocidades de rafagas en temp~ 

rales intensos, perc ala vez suficientemente largos para que 

tomen en cuenta masas de aire capaces de envolver la estruc-

tura y poder ejercer empujes significativos sabre ella. Aten 

diendo a las dimensiones ordinarias de las estructura . civi-

les conviene tomar como velocidad basica la determinada con 

un intervale de mediciOn de un minute y que corresponda al p~ 

riodo de recurrencia de interes. Un criteria alternative que 

conduce practicamente a los mismos resultados es el que se b~ 

sa en velocidades de masas de viento de una milla de ldngitud. 

Los valores que presenta la tabla 2.5.1 se obtuvieron estadi~ 

ticamente. Debido a la heterogeneidad y a los diversos grades 

de confianza que merecian los datos estadisticos, se simpli-

fic6 substancialmente el mapa inicial. Las velocidades que 

presenta son representativas de las que ocurren en terrene 

plano, con periodos de recurrencia de 60 anos e intervalos 

de mediciOn del arden de varies minutes. Se supuso que las 

velocidades "bAsicas para otros p~r1odos de recurrencia pueden 

obtenerse multiplicando las de la tabla 2.5.1 par el factor 

K2 (tabl' 2.5.3) que varia segUn el tipo de estructura. 

La simplificaciOn introduce errores poco significativos. 



!17m - 202' 

Velocidades horarias 

medias maximas. 

del viento con la 

altura en la Torre Eiffel. 

Lds leyes de variaci6n que se especifican en la tabla 2.5.2 

(K
1 

; ~ ) se basan en observaciones en lugares con diversas 

configuraciones topograficas y ante vientos de distintas ve

locidades. Per ~implicidad, las !eyes de variaciOn propuestas 

se hacen depender Unicamente de la topografia, a pesar de que 

tambien se ven significativamente afectadas par los valores 

de las velocidades. Per ejemplo, es bien conocido que los h! 

racanes se caracterizan par velocidad practicamente constan· 

te con la altura. 

Tabla 2.5.1 Valores de la velocidad Regional para la RepU

blica Mexicana. 

Zona 

(Periodo de recurrencia 

de medici6n: 15 seg.) 

a) Mesa central 

b) Zona costera (faja de 150 Km de 
ancho a lo largo de cada costa) 

Peninsulas de Baja California y 
de Yucatan 

c) Valle de Mexico 

60 a nos: intervalos 

V (km/h) 
0 

140 

170 

100 
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Tabla 2.5.2 Efectos de la Topografia sobre las velocida 

des de disefio. 

"----"---- --------. 
Topografia 

Muy accidentada, como 
en el centro de ciuda 
des importantes. -

Zonas arboladas, lome 
~ios, barrios residei 
Ciales o industrialeS. 

~ampo abierto, terrene 
j?lano. 

Kl 

Estructuras 
poco sensi~ 
bles a r.3.fa 
gas cortas 
(tipo 1). 

0.70 

0. 80 

l. 00 

Estructuras sensi 
bles a r.3.fagas -

I
. cortas ( tipos 2 

y 3) 

r 1 . 2 0 

1. 20 

l. 20 

o( 

o.o~r; 

o.o~lio 

io,oss 
~romont":rios 1. 20 

1. 20 j e~.1o 

Kl factor de topogrdfla, ver 1.3.1.2 

exponente en la ley de variaciOn con la altura. 

Tabla 2.5.3 factores de tiempo de recurrencia. 

I 

Clasificdci6n de los 
edificios (par su destine) 

/

Grupe A (Edificios 3ubern~ 
mentales y de ser-

Valor del coeficiente 

K2 

'tl .~ ~ 

l. 20 

1 

vicio pUblico, hos 
pitales y con fre~ 
cuencia aglomera-
ci6n de personas). 

1:------------------
'lcrupo B (Construcciones de 

habitaci6n priva
da). 

G~upo C (Construcciones -
aisladas no conte
nidas en los grupos 
anteriores). 

1.00 

No se requiere disefto -
por viento. 



2.5.4 EFECTOS DEL VIENTO. 

Para el disefio de estructuras sometidas a la acci6n del 

viento, es necesario considerar los siguientes efectos: 

, .. f'!; I'~! ,. 

a) Empujes y aucciones estaticas. 

La forma y dimensiones, ademas de las caracteristicas dina-

micas de las estructuras, determinan la naturaleza de las 

posibles solicitaciones debidas a viento. Ante viento soste 

nido con velocidad constante las presiones y succiones esta 

ticas constituyen la parte mas importante de los efectos en 

estructuras poco flexibles y con per!odos naturales de vibra 

ciOn cortes (no mayores de seg.). La distribucion de di-

chas presiones sabre las superficies expuestas a viento de-

penden de la geometria, y pueden determinarse experimental-

mente a partir de pruebas sabre modelos en tUnel de viento. 

'tS' ·t r. ~ ,, 9 t •!\:J' 

La magnitud de la fuerza por unidad de superficie que ejerce 

el viento sobre una estructura, se puede expresar por: 

en donde: 

p PresiOn 

p = _v_2_ e 
2 g 

,,( .• t. 

)...,., ...... 

V = Velocidad del viento 

g = Aceleracion de la gravedad 

A 

) ....., ............... . 

( 
... ,. .... ~""'' 

- . -..w' 

~~ 

ti: 

--~-

Peso volumetr~4&1 aire, ~ue es funci6n de la altura 

sobre el nivel del mar del punto en el que se obtenga 

la presiOn. 
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Si se consideran dos puntos, uno sabre la estructura y 

otro punta sumergido en el fluido, perc que no estA afe£ 

tado por la presenc~a del obst&culo 1 se pueden obtener 

las presiones ligadas ·a estos puntas, aplicando el prin-

cipio de Bernoulli o de conservaci6n de la energia 

p + 
v2 ""2ge Po + 

2 

~p 
2g \ 

:.1> ... 

_,___,. 

·" 

; b 

en ·donde: 
., 

p. v Presion estatica y velocidad del viento sobre un 

punta de la estructura. 

Po, Vo Presi6n estatica y velocidad del viento sobre un punto 

~ ,., " 

.. 

. ~-·. 

alejado de la estructura. 

:-:1,·"' • vi ""2ge ..:!..£_e 
2g 

P - Po 

' . ""(!' Po)( ~1 = 1 _ L~J 2 

Vo eJ l Vo l 

Coeficiente de presi6n: 

cP 

6•' d: 

2gAP 
Vo2 e 

·-: .. ~ 

El coeficiente de presi6n expresa que el cambio de presi6n 

entre un punta sobre la estructura y otro dentro de la co-

rriente uniforme del viento, varia con el cuadrado de la 

relaci6n de velocidades entre ambos puntas. Tambien se 



puede demostrar que este coeficiente de presiOn varia con las 

_aracteristicas del fluido, y con el llamado nUmero de Reynolds 

que es funci6n de la velocidad del viento, de las dimensiones 

de la estructura y de la viscasidad del fluido. 

Si por algUn procedimiento empirico se hubiera determinado la 

dis~ribuci6n en la estructura de los coeficientes de presi6n, 

el valor de la fuerza aplicado en un punto seria: 

p ci 
p 2g 

2 
Vo 

b) Empujes dinAmicos paralalos y transversales al flujo prin-

cipal causado por la turbulencia. '· !IJ .. ~ 

Las fluctuaciones en la velocidad del viento ocasionan vibra-

ciones en las estructuras~ La acci6n del viento persistente 

puede idealizarse como la superposici6n de un gran nUmero 

de excitaciones arm6nicas estacionarias de diferente fre-

cuencia y amplitud. La respuesta m&xima de una estructura de 

periodo natural y amortiguamiento dados a una cualquiera de 

las componentes arm6nicas estacionarias de la velocidad,puede 

obtenerse a partir de las fOrmulas de Dinamica. 

Si existe en proporci6n importante un componente de dicha 

velocidad que tenga u~? frecuencia prOxima a la natural de 

la estructura, puedenproducirse oscilaciones importantes. 

Cuando el amortiguamiento es bajo,. la amplificaci6n dinami-

ca resulta excesiva y se pueden presenter amplitude& objet~ 

108 bles de vibraci6n a pesar de que haya diferencias signi

ficativas entre el periede de la estrllctura y el domina~ 

te del viento. 

Del an&lisis espectral de registros de velocidades de -

viento se deduce que los periodos mas peligrosos estan -

comprendidos entre 2 y 100 seg. Para fines prActices, h~ 

blaremos en lo sucesivo de periodos mayores de 2 seg.,

ya que el extreme 'superior se encuentra muy per encima -

de los que pueden esperarse en estructuras civiles. 

c) Vibraciones causadas por v6rtices alternantes transve£ 

sales al flujo. 

Las perturbaciones que algunos cuerpos ocasionan en cl -

flujo del aire se manifiestah en forma de v6rtices que -

se generan peri6dicamente y que viajan a lo largo de la 

estela turbulenta, causando empujes din&micos. El case -

m!s t!pico es el que se presents cuando el viento incide 

normalmente al eje de un cuerpo prism&tice o cilindrico. 

Entonces se producen remolinos o vOrtices cilindricos, -

con eje paralelo al del cuerpo y que se desprenden alteR 

nadamente a cada lade del mismo. Sus ejes se desplazan a 

lo largo de la estela, presentando sentidos opuestos de 

giro, segun se trate de v6rtices a uno u otro costado del 

obst&culo. fig. 2.5.4 
Separation de Ia 

vena de oire 

...!..... 

----c -----c -----c ---r 
Velacidad d~ l>rapagacion \ 

de vort1ces u•o.a&v h•0.2S::' 
I 

I 
I 

-(;-----c:-----c:------~ 

0 

II 

,,. 
q 

• 
1 ,.4.3d .. 1 ., 

Fig. 2.5.~ V6rtices 4• von Karman. 



El resultado de esta perturbaciOn es la generaci6n de fue£ 

zas periOdicas de sentido alternante, que actUan transver

salmente sabre el cuerpo. 

El fenOmeno ha sido causa de vibraciones excesivas de chi-

meneas con periodos naturales prOximos a los de la vorticidad 

y se ha reconocido como uno de los factores que intervinieron 

an el colapso del puente colgante de Tacoma Narrows. 

·9!1 
i ;,. ·~ 

.d) Inestabilidad aeroelastica. 

:-'i4 L 

Al actuar el viento sobre una estructura ocasiona desplaza

mientos de la misma, tanto en la direcci6n del viento como 

normalmente al mismo. La velocidad relativa entre el viento 

y la estructur~ varia en magnitud y direcciOn como funciOn 

del tiempo, alterandose el !ngulo de incidencia. Para cier

tas formas de cuerpos y ciertas direcciones d~ viento puede 

ocurrir que, actuando con un nuevb &ngulo de ineidencia, el 

viento ocasione fuerzas o desplazamientos ma~ores en la di

trecciOn transversal, que ~sto d8 lugar a nuevas cambios en 

el angulo de incidencia y que el fen6meno ~ontinue hasta al

canzarse deformaciones excesivas y eventudlmente el eolapso 

de la estructura. Estes problemas pueden presentarse, por 

ejemplo, en cables de lineas de transmisi6n o en antenas p~ 

rab6licas de torres de microonadas. Las pruebas en tunel de 

viento, para distintos angulos de incidencia, permiten esta-

--------------------~blecer si una forma dada puede ofrecer problemas de estabili 

dad aerodinamica. 

(, 109 ·Otro fen6meno im~ortante que puede ocasionar vibraciones p~ 

ligrosas de estructuras flexibles en el designado como ''al~ 

t~ teo'' (fl~tter). Cuando el viento incide con un &ngulo de ata 

lli.:ll 

que muy bajo sabre gra~4es &reas planas o de muy baja curva

tura, puede excitar simult&neamente vibraciones simetricas y 

·t~ antisim&tricas, o bien vibraciones de flexi6n y de torsiOn. 

.,, 
Las deformaciones correspondientes a un modo de vibraci6n a~ 

mentan los efectos del viento sobre el otro. Si dichos modes 

tienen periodos proximos entre s1, se acoplan y la amplitud 

aumenta ciclo tras ciclo. El fenOmeno es tipico de cubier

tas colgantes con curvatura pequena y de puentes colgantes. 

2.5.5 CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS. 

... ). a&t.;..;·:;?• ... '*4.~.at.,....._ ~· .,.~'~"*"~~~'""'.l.fi!o f'ff"1'- ~.,1!""--:•.- ,.. ........ _."' ..... 

Las estructuras se pueden clasificar por su destine y por las 

caracteristicas de su respuesta ante la acci6n del viento. 

De acuerdo con su destine las construcciones se clasifican 

igual que para el caso de diseno sismica, teniendo en cuenta 

la importancia y las consecuencias de una falla. Por su dest! 

no las construcciones pueden pertenecer a los grupos A,B o C. 

Seglln los efectos que el viento produce en las construccio1 

nes, el Reglamento de Construcciones para el D.F. las clasi 

fica en los siguientes tipos: 

'' ,";y 

a) Estructuras tipo 1. 

De acuerdo con algunas observaciones sobre rafagas y su efe£ 

to en estructuras se concluye que para que una r&faga actUe 



J: 

en forma efectiva debe ser capaz de recorrer aproximadamente 

ocho veces la dimensiOn de la estructura en la direcci6n del 

viento. Para estructuras de 20 m de profundidad paralela a~ 

viento, esto conduce a,basar el diseno en la r!faga de mixi

ma velocidad con duraci6n no menor de 20 seg. La designaciOn 

de las estructuras que pertenecen al tipo 1 se basO en tener 

en cuenta sus dimensiones ordinarias y en la brevedad de sus 

periodos fundamentales. Ejemplos: 

1) Edificios de habitaciOn u oficinas con altura menor de 

60 m o periodo natural menor de 2 seg . 
. . .. 

2) Bodegas, naves industriales, auditorios, construcciones 

cerradas techadas con sistemas de cubiertas rigidas (a~ 

maduras, losas, cascarones) que sea capaz de tamar las 

cargas por viento sin que varte su geometrta. 

3) Puentes formados por losas, trabes, armaduras o areas. 

b) Estructuras tipo 2~~; 

Estructuras cuya esbeltez o dimensiones reducidas en su sec-

ciOn transversal, las hacen especialmente sensibles a las 

rifagas de corta duraci5n y cuyos periodos naturales 1ar~ 

gos favorecen la ocurrencia de oscilaciones importantes. 

Comprende los edificios con periodo fundamental mayor de 

2 seg y altura mayor de 60 m y r·elaciOn de esbeltez 'm'ayor 

de 5. Ejemplos: torres de transmisiOn, tanques elevados, 

110 -. 
bardaf.., dnuncios y en general las estruc.turas que pre sen..:.·· 

tan una dimensi6n muy corta paralela a la direcciOn del 

viento. 

c) Estructuras tipo 3. 

·tt.~ t IH 

' 
Estructuras semejantes a las del tipo 2, y que adem!s, la· 

forma de su secci6n transversal favorece la generaci6n pe

riOdica de v6rtices o remolinos de ejes paralelos a la ~a

yor dimensi6n de la estructura. Estes vOrtices pueden oca

sionar fuerzas transversale& periOdicas, susce~tibles de 

sufrir amplificaciOn dinimica excesiva .. Ejemplos: estruc

turas aproximadamente ci11ndricas, como chimeneas, l!neas 

de transmisi6n, torres, etc. 

<!'! r ~ 

01)(,; J···J. "'1\ 

d) Estructuras tipo 4. 
·.•L·r;•,;:t:).s , 

Se incluyen en este tipo estructuras que ofrecen problemaa 

aerodinamicos especiales, dif1eiles de cuantificar per me

dics anal!ticos. Su diseno per viento usualmente requiere 

pruebas representativas en tUnel de viento. •• 
~ ~· -Q ~" 

Se incluyen en este tipo las cubiertae colgantes. Son ea

tructuras f1exib1es, de gran superficie y de baja curvatu

ra, sobre lab que incide el viento con &ngulos de ataque 

pequeftos y qu,~uede pro~ocar vibraciones excesivaa. 



2.5.6 CRITERIOS GENERALES DE ANALISIS. 

TAnto el Reglamento de Construcciones para el D. F., como el 

Manual de Disefio de Obras Civiles de la C.F.E., contienen 

recomendaciones bastante cornpletas para el disefio de estruc 

turas sujetas a la acci6n del viento. 

En el disefio de construcciones no es necesario considerar 

la acci6n simultanea de viento y sismo, ni de viento y car

ga viva con la distribuci6n mas desfavorable. 

Los edificios se analizan suponiendo que el viento puede ac

tuar par lo menos segUn dos direcciones perpendiculares en

tre si. Se eligen las direcciones que representan las condi

ciones mas desfavorables para la estabilidad de la estructura. 

Se consideran los mismos factores de carga y esfuerzos per

misibles que los especificados par.a el diseno sismica. 

En este analisis sa simplifies el problema al pedir revisi6n 

en sOlo dos direcciones, si bien con ello se pueden producir 

errores pequeftos del lado de la inseguridad para angulos de 

incidencia comprendidos entre ciertos 1imites. Se supone que 

tales imprecisiones quedar~n cu~ertas par los factores de 

seguridad y de carga y por la magnitud de las presiones es-

_____________________ pecificadas~e no ~r as1, el analisis ~• coaplicar1a en 

exceso. 

' \ 

£ 111 
En rigor, los esfuerzos permisibles y factores de carga en 

diseno por viento deberian diferir de los que se marcan pa

ra diseno sismica en vista de !a mayor duraci6n de aplica-

ci6n de los efectos del viento. Sin embargo, tal multiplic! 

dad de esf~rzos admisibles complicaria injustificadamente 

el diseno y se ha preferido especificar los mismos esfuerzos. 

La practica parece acertada al menos mientras no se disponga 

de mayores conocimientos sabre. criterios de falla de los m~ 

~teriales estructurales y las estructuras ante dargas repe

tid•s de duraci6n corta y moderada. 

6U,Debe verificarse la seguridad contra volteo. Para ella deben 

suponerse nulas las cargas vivas y estimar los pesos pro-

pios con los valores minimos de los pesos volumetricos de 

2·1os materiales. El factor de aeguridad contra volteo debe 

aer por lo menos de 1.5. 
"''= 

$,' !'"rtf. . "}\., ~ \' 

Las presiones interiores suelen afectar principalmente a las 

cubiertas ligeras y a los muros y ventanas perimetrales. Es 

evidente la necesidad de revisar su estabilidad ante la ac-

ciOn combinada de presiones interiores y succiones exterio-

,res. Tambien pueden verse afectadas desfavorablemente las 

diVisiones interiores, sobre todo cuando no portan otra car

ga que su geso propio, son ligeras y separan eptre si recin

tos que se comunican con el exterior. 

conveniente qu~ en el dis~o se tomen ~gras~~sio

nes de viento, sin reducirlas confiando en la protecc~6n que· 



pU4dieran suministrar los edificios o anuncios exis~entes en 

la proximidad del inmueble que se considera, pues aquellos 

pueden ser qerribados con anterioridad a ista, dejandola ex

pue~ta. Esta limitaciOn es valida aUn tratandose de edificios 

propiedad de un sOlo dueno. Los criterios de c4lculo que se 

espec~fican para diseno s1smico no permiten aprovechar algu

nos beneficios derivados ~e posibles redistribuciones de 

fuerzas laterales entre marcos o muros pardlelos causadas par 

absorci6n de energ1a ante cargas repetidas. Tal posiciOn obe

dece a falta de informaciOn sabre fen6menos de esta indole. 

En diseno para resistir presiones de viento, las redistribu

ciones mencionadas no ocurren en una escala apreciable, ya que 

en la mayor1a de los casas los empujes de viento se aplican 

con la velocidad del arden de la de una carga estatica y no 

se absorbe una cantidad importante de energia en ciclos alte~ 

nados de carga y descarga. Por tanto en diseno para resistir· 

presiones de viento se justifica un mayor rigor analitico que 

en diseno contra temblores. 

CALCULO DE LAS FUERZAS POR VIENTO. 

El cilculo de las fuerzas por viento se funda en las siguie~ 

tes consideraciones. {II; ttl' 

. .,, 
Estructuras tipo 1. 

Se taman las velocidades de disefio que se derivan de consi

derar la velocidad basica dada por la ec. 2.5.2 y la ley de 

variaciOn con la altura dada por la ee. 2.5.1. Para este 

112 tipo de estructuras basta con considerar empujes estiticos. 

Estructuras tipo 2. 

En este tipo de estructuras se han de considerar ~fectos e~ 

taticos y los dinamicos causados por turbulencia. 
":1J'1 

Se multiplican las velocidades de disefio c~lculadas como p~ 

ra estructuras del tipo 1, oor un factor de rafaga. Este 

factor esta involucrado en los valores de K1 , dados para 
~a 

estructuras de los tipos 2 y 3 en la tabla 2.5.2. Toma en 

cuenta el incremento de efectos estaticos de rafagas tan 

cortas como d~ 2 seg, como la posible amplificaciOn dinamica 

para dichas estructuras caracterizadas por periodos natura

les moderadamente largos. 

1J C.·'!, 

Estructuras tipo 3. 

•" 
Deben disenarse con los criterios fijados para las estruct~l• 

ras del tipo 2, pero adem&s, se deben revlsar para resisti~ 

las fuerzas transversale& causadas por los v6rtices alter-

nantes. net •• n!L· ~a meld 

.. ~ .. ·~ a! •.l •. 

Estructuras tipo 4•11 ~•i:t ·~· 
... ~ •l· e 'XCI'ol' 

"'"!0-t\f'l(. 

!%:' . 

Los an&.lisia tomarin en cuenta las caracter1sticas d•e l:'a •• 
turbulencia y los efectos dincimicos originados por el vie~ ,!_f._ __ 

tot pero en ninglln caso seran menores a los especificados 

para ~ estructuras del tipo 1. 
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~u 
EMrUJES ESTATICOS. 

Los efectos de viento se ternan equivalentes a los d& una 

fuerza distribuida sobre el &rea expuesta. Esta fuerza se 

supone perpendicular a la superficie sabre la que actUa y 

•Jsu valor por unidad de &rea se cA\cula por medio de la ecua 

ciOn: 

•• 
.: j ') ,"J -. ~-~\ p 0.0048 GCV 2 ( 2. 5. 3 ) 

en don de: P:'1U't· "'t9 

c 

p 

v 

G 

Coeficiente de empuje (kin dimensiones) 

presi6n o succion debida al viento (Kg/m
2

) 

Velocidad de diseno (Km/hr) 

8-h 
8-2h Factor de reduccion de densidad de la atm6sfera, 

a la altura h (Km) sobre el nivel del mar. 

aal· '" !• 

.£ lQd 
Cuando C es posi~ivo, SA trata de un empuje sobre el !rea 

expuesta; cuando es negative, se trata de succi6n. (Los va-

lares de los coeficientes de empuje que deben usarse se de-

... lfll -tt finen posteriormente'). 
~~J,ii. lit 

II. *-'> ~ "! " j; J. 1;. . fo-1. "l'.i:Utl..l!"l ... 'U-•ll -»'X..'i.~ 1.,.;:. ;, 

.. 
El Reglamento de Construcci6nes para el D.F. establece las 

~· .;:;d-
siguientes normas: 

1. La velocidad del viento a 10m de altura no ser~ menor 

de 80 Km/hr. Para construcciones del grupo B en prom~orio 

113 se supondr& una velocidad de 110 Km/hr a una altura de 

~~10 m sabre la cima del promontorio. Para construccio 

nes del grupo A se incrementar&n en 15% las velocida-

"' des mencionadas. Las construcciones 4el grupo C no re-

quieren diseno por viento. 

,!•J:.:: · 2. La velocidad del viento para diseTio sera proporcional 

... a la raiz cUbica de la altura sabre el terrene . 

Q''.Q!. 

3. La presion del viento ae calcular! por medio de la ecua-

ciOn: 

-oteY'! · . ~ a2n•me~aai~l~~• ~•• ~ft •~~~c rt&l~60t aJ 

P = o.ooss c v2 t"t 

., j,., 

'· La fuerza resultante de la acciOn del viento actuar~ 

excentricamente con respecto al centroide del !rea ex-

puesta: 

-J.!dl'lq•~ ·, .1.a h .,.,.q . , , -~ ... ,··.-:.-re"le1' ••nGla$ 

:(. 1!.8. ~ .• ••H .. t~ ~o'fd¢ •b oil• a: para ~ <. 2 : ., j,""J 

._,, 

,~·le}.!f" · ~ 

··b 

_:[o.u 2 1 f! x - - ~ + 0. QSLJ 

.. , ·.' r H 

o' 
}4 

I. 

para +> 2: ···--·-.. -- -~,----· 

e =! _L_ 
X 8 '"·! i•Y 

Ambo!> C..U!>o5: 

A 

~ = ! O. OSH 
y 

.,,Ufiii-.. J~ 

punta de aplicaci6n de la 

fuerza por viento. 

·' 



1. 

2. 

3. 

4. 

Al pedir que se tomen en cuenta simult&neamente las m&ximas err 
excentricidades accidentales en direcci6n tanto vertical co 

mo horizontal se yerra un poco del lado conservador, cosa 

que se justifica por la simplicidad que as1 se introduce en 

el an4lisis. 

Las implicaciones de la excentricidad accidental son especial 

mente de tomarse en cuenta en estructuras sOportadas por un 

solo apoyo (v linea de apoyos aproximadamente centrados, como 

ocasionalmente se estila en anuncios). 

Esta especificaci~n puede no ser suficientemente conservado-

ra para estructura$ con periodos naturales muy largos. Para 

ellas es necesario tener en cuenta la posible amplificaci6n 

dinamica. 

A continuaci6n se expondran comparativamente las especifi-

caiones referentes a viento, para el D.F. y para la RepUbli-

ca Mexicana (Manual de Diseno de Obras Civiles~ C.8.E.): 

f ;2r Reglamento de Construe 

ciones para el IT\F. 

N~uaJ ce lq Comisi6n 

F.ederAl d.e Electri

cidad. 

Velocidad regional (Vo) I De 
80 Km/hr a 110 Km/hr ~ 100Km/hr a 170Km/hr 

Velocidad b&sica vb = k1 k2 Vo 

r 1 ,. , 
VD =[ ~01~B .... ,,,, '" ,,,,,, . ... ~ " ,,, 

v = -- v altura h D h o 

Presion est4tica del vient p = 0~0055 c v
0

2 
p = 0.0048 G c v

0
2 

[c = coeficiente de empuj1 8-h 
G = 8-2h 

114 Area expuesta. 

El &rea "expuesta" sobre la que se supone actUa el viento,fs 

como sigue: 

-v .. j. 

!Y''• 
a) En superficies planas llenas, el Area total de la superfi-

cie. 

b) En construcciones tipo torre de secciOn circular o aproxi-

( I. madamente circular, la p~oyecci6n vertical de la construe-

ci"On. 

c) En estructuras reticulares tales como armaduras, el 20\ 

del 4rea limitada por las aristas exteriores de las ar-

maduras. 

d) En techos con forma de diente de sierra, la totalidad del 

• .t."!alebrr. 

•"~'·· 

••"'" tl 

-•v •oJ) . 

&rea del primer diente y la mitad del area para cada uno 

de los dem&s dientes . 

e) En techos formados por superficies cil1ndricas, la proye~ 

ciOn vertical de la superficie, salvo que la succi6n ver-

tical se v~luara tomando el 6rea de la proyecciOn horizo~ 

tal del techo. 
\:..a..,;u::.1 'HHj..X. 4 0'\' 

~·" 
-•1> ••• ·'.'. fn I ,. l' 

Estas definiciones de areas expuestas son las que deben uti-

lizarse para determinar las condiciones mas desfavorables en 

.,..1 e 
lo que respecta a las fuerzas. laterales para e'l disefio de 

la estructura de soporte de la cubierta de un edificio, es 

decir, marcos, columnas o muros. Las condiciones m&s desfa-

vorables de la acci6n del viento sobre los miembros de la 

cubierta, anclajes, diseno local de tableros, etc~, se ob-

tienen aplicando sobre las areas afectadas, la presiOn o 



~ ' 

succidn del viento calculada. 

Coeficiente de empuje. 

A continuaciOn se muestran algunos ejemplos sabre la forma 

en que varian ios coeficientes C de la fOrmula anterior. To 

dos estes coeficientes provienen de aproximaciones conserva

doras a los valores experimentales que mediante expresiones 

mas complicadas pueden representarse cori mayor precisiOn. 

Cuantificando el error como un porcentaje del valor mas pr~ 

ciso de C, s6lo se introducirian errores inadmisibles en la 

proximidad de C & 0 para techos inclinados; sin epbargo, 

ese intervale esta cubierto por el requisite de que en nin

gUn caso se tome C menor que 0.4, con lo cual de heche se 

cubren condiciones de exposici6n al viento ante una mayor di 

versidad de configuraciones topogrAficas en la vecindad de 

la estructura, en comparaci6n con lo que es posible esperar 

de una serie de ensayes en tUnel de viento. Por consiguiente 

cabe adelantar que las expresiones aproximadas propuestas, 

en conjunciOn con los 11mites inferiores que se estipulan 

para el coeficiente C, daran resultados mls adecuados para 

diseno que expresiones que sean m!s precisas a~ juzgarl~s 

en comparaci6n con los resultados experimentales disponi

bles. 

Las figuras 2.5.5 y 2.5.6 muestran en forma g~lfica las 

distribUcionea de presiones propuestas en estes incises: 
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-· 

'\ :-· 

C=-0.68 (succion sabre 
pored de sotavento) 

C=-0.40 

SucciOn co!q~lodo con los 

~:·; ii 1 iiljW 
' 

-·Corte t ronsversol 
1Efecto en poredes y techO 

del viento ocluondo en 
direcc10n long1ludinol dll 
ed1f1cio) 

"':L. ,. 
'.0-•3 

j-... 
r,· "l ..... 

·~ 
,., 

Fig. 2.5.5 DistribuciOn del coeficiente de empuje. Edifi-

. cios de planta y elevaciOn rectangulares . 

~,.. j'··---
.. ~ .. , 

t\ 
Presiones interiores. 

-! I 
l'l· .. '"" ~ 

:.._,,, ... ,.,,.: ··~J- ,, .. r.' 
Cuando exist~n aberturas en los muroa exteriores de una con~ 

tru·cci6n, se presenta un flujo impontante de a ire a trav€-s 

de la estructura que produce presiones interiores adiciona-

*"- ..._,les a las exteriores que se han estudiado. 

Cuando el porcentaje de aberturas del edificio, en la pared 

_\f~ue se analiza, sea mayor que el 30\ 1 el Regla~ento del D.F. 

recomienda considerar presiones interiores iguales a las que 

resultan de suponer valores de C = 0.8 del lade de barloven 

too C = -0.6 del lade de sotavento a a un lade, valores que 

se combinar&n con la presiOn exterior de viento ya Calculado. 
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olViento normol o los Qtnerotrlces 

~ 
Zona de sotav•nw 
Zo~ta central 
Zona de barlovento 

_: •• ~ .. ~< H' 

~
- .li aucctcln c~!cp,l~do en los 

3 valores de C 1ndlcadas en 
H • el corte transversal 

rTrrrtt n r o o n r rn 

,;.il 
:J 

r.;. 

C•-0.68 a:::~~::;~~~;~;«MY~-

-ar· 

Corte transversal 

8 

e c: '-s • 
Jl/11(0,'5 

~· ~ Pfil :l.o 

-...~~:. .. o 

Corte longitudinal .at·; 

VALORES D E c 
SUPERFICIE DE BARLOVENTa 

SUPERFICIE 

z 0 N A s OE 

de borlovento centro! de aotovento SOTAVENTO 

-l:J!I+OJ6ll -1+0.02'19 -OA-+0.0\5 

'»~ ~o.':f,S o,Vl~o~s o,q,o.l.S 
-0.68 

0.75 0.7~ 0.75 -0.68 

bl Viento paralelo o los generotrices: 

. ------- C=-0.4 
C=-1.0 

H 

j__ 

C•-0.68 (sueelon aobre pored ell 
aotovento) 

~ 
Corte transversal 

Fig. 2.5.6. Cubiertas de dos aguas 

116 ~ue ~ el porcentaje de aberturas (n) sea menor del 30\ 

se tamara el mas desfavorable de los siguientes valores: 

1. Abertura del lado de barlovento: "It(<· 

5• ·> 0.8 +o + o. 3 r 1 - +o l ·. 1 ~t-ot c = -
.)71'- ·t l,,f,, , • UlV •• , I'!~ 

2. Abertura del !ado de sotavento o a un costado 
... 

n + f n 1 c = -0.6 3o- 0.3 ll - 3o 

att L {:le .. ~, h 

Las presiones interiores no deben considerarse para el ana-

lisis de la estabilidad del conjunto de la estructura. Si 

el porcentaje de aberturas es cercano al 100%, no pueden r~ 

generalizarse las condiciones anteriores, ya que pueden 

ocurrir empujes importantes, tanto exteriorea como inte- •v 

riores, distintos a loa citados .:}1-oarzaq; (f$ '6'ir..• 11'ae .r 

s·· -r,({ .G:t';1JILV •b J.•oiJ:t ,,. &•"(•an:e •h fli."'•l •• 
£jemplo explicative. 3~q• .. "'q»:e "" ::•~~· j"'' 

. :J ~P!I'! t"' '~ l ... ¥ r1Q,P n$ 

A continuaci6n se van a analizar los distintos efectos pro-

duc'idos por viento, en una construcciOn de un pi"so, que po-

dr1a ser una f&brica o industria. Estas naves se caracteri-

zan por su poca altura y por la ligereza de sur cubiertas, 

cuya funciOn es la de proteger de la intemperie, el espacio 

interior. Por estas caracteristicas, las fuerzas debidas a 

sismo, generalmente pierden importancia, en comparaci6n con 

las produci~as por el viento. 



'1-la~ de 15m x BOrn. La estructura esta formada por armaduras de acero de dos aguas 

apoyadas sobre cotumnas de concreto, a una separaciOn entre sf de 10m. Este 

tipo d~'~:~~c~tura tl:_::l".;~n~ala de ofrecer una faci I el iminacion del:agua 

·;>- '"'"-·:.~· .... · ... 
,. ~---':--" CArmadvrd 

L .. L.'\1 'iJC I.:"" I ~ 
J . . I~ .-. 

----------- <Q ci>\On,:-.60WI, 
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f--' \.1 Q -t' 'f ljlj Ll 

l, 1 l J .l. "' 
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Fig. 2.5.9 corte y p\anta de Ia estructura 

del ejemp I o 

de 1\uvia, I igereza de Ia cubierta, rapidaz de montaje y economia. 

La cubierta propiamente dicha, esta formada por lamina de asbesto cementa. 

apoyada, an Jargueros metal icos de ID m. de claro qua unen las armaduras •• 

El peso de este tlpo de cubierta se puede estimar en: 

Peso de Ia lamina --·······-·····-····-·······················--·3D.D K/•2 
Peso de Jargueros ................................................•. 25.D 

Peso de las armaduras ·-······································\5.0 7r.rxrmi 

En esta re\acion el peso de los Jargueros y armaduras, se ha repartido 

entre toda Ia superfici.e uti\ de Ia planta. Se supone que Ia construccion

sa Jocaliza en e\ Valle de Mexico y se van a aplicar las recomendaciones • 

del manual de Disano de Ia C.F.E. 

EJ viento, a\ actuar sobre esta estructura, producira distintos efectos so. 

bre cada uno de sus elementos, asf como el conjunto. La acci6n mas importan

te es en Ia cubierta, en donde Ia I igareza de su peso favorece las fuerzas. 

de succi On. Estas fuerzas habrci que anal izarlas, en toda Ia cubierta, tan 
to en las armaduras, como en los Jargueros yen Ia lamina. EJ anal isis com-

8f 117 

IW'•; 

prande el estudio de los esfuerzos en los distintos miembros asf como de los 

tipos de &Ujecliin o apoyo. ,...._ 

Por lo que respecta a los muros perimatralas que cierran Ia construccion es

taran sometidos a presiones o succiones con tendencia a producir el volteo-

1 Ia rotura de este elemento. 

luy importante en el anal isis es Ia forma de estructurar Ia cubierta, para· 

qua sa repartan de man era uni forme las fuerzas hori zontales entre todos los

tar cosy que por lo tanto se comporte como un conjunto. 

.Pri1eramente sa obtendran las fuarzas o presiones exteri.ores producidas por
.. t 

11 viento. 

• Determinacion de Ia valocidad de disano r~ 

Ya\ocidad regional V.= 100 Km/hr. 

Factor d• topografia: k, "0.8 (estructura tipo I en zona industrial) 

•• .,Exponents de variacion con Ia altura: = 0.075 

Factor de tiempo de recurrencia: k2 = 1.0 

Yalocidad basica = kl k2 Yo= 101lall8 = 80 ko/hr. ... ..,~- ~-:• ·-"'1 ... 1!' 1t "'' ,, 

'1orreccion por Ja altura: Y
1 
=8o(~r::18 ~ 1 nt 

U11 • 

• Fuerza debida al viento: 
'-' 

.,." 
G. c. v2 p = D.0048 

en donda G :!...:!:..1! 
8 + 2h 

Si aceptamos una altura sobre el nivel del mar de h=2.2 kN. 

8 t.-~.-~ ... ?: .. ? .. = o. 823 
8 + 4. 4 

~ 

p = D.OD48 X 0.823 X "/r C = ?.(,\0 C ~~M'Z-

•< 

En una astructura de este tipo, Ia distribucion de los coaficitntas • 

de presion es Ia siguiente: 

aul .a;~u~u~ <it. ~•)1 "lW·' , •• d it4$16l qpi ~ :a~ ii,iJ 
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["Vo.loras rncllc~~•! ~ ... (a) I -----------------

·•·'l'ii liiiiiitUunlt t r ~· 

~ 
(b) (~) 

-o·/1 .... .. .., td 

\/rt NfO fl~R.~Lt LO A \.AI C.tNeQ.ATIUCfS "~ 

~ t
c,-\,lo; par.a ""• 

I c,-\.oo 
c, -o.Ao 

hlos vo. lo r•! el~ 

(c) ~0.\ 

\on-:,•~u~ d<Z v:o 6 , x=!,l·"~"' 

"'""·~l ..... , ~;,,r,K,v; ... 
)1':-f,S~ • 1 )t:. C,OYH, 

C! <orrorpon~"' o. 1•
.letrnrdo.$ por \ ... s d r~·· 

~t•lreMb cle Ia. ""'"'c 

~ ........ s var~o.leS 
~t\,,CulJ x, "' 

Se van a obtener las prasiones que corresponden a los ~;~~aficiantas antario

res y se consideraran &quell as qua producan afactos •as dasf•Sillorables an un 
marco intermedio. 

~ loi If ~ • '01 ' 

'I".,. 

·~ I~ ,J 'l.oj..,a 

s,.; 1 :; e1 ..,. .· l 1, 

En los marcos extremos sa obtiene una condition mas desfaunbla al apll. 

car los coeficientes correspondientes al segundo caso. 

Sa va a suponer que Ia estructuracion esta formada por armaduras cada 101., 

que se encuentran simplementa apoyadas sllbre columnas de concreto. Estas a. 

su vez, est8n empotradas en Ia cimentaciOn. 
,.;.., 

Cada una de las armaduras inter ioras sa diseiiari para Ia cendiciO. rrris des- ----------------1 
favorable rasultanta de apl icar Ia carga 1uarta, viva y Ia accidental deb! 
da al viento. 

'2.Sii>T 
.~T 

!·IT 
2,gt;T w"'""'~" ~ 1Jo ~/,..'

G.Jv,v... -= So 1' 

WT:~ •• 
~.n ,...,. 

3.o......, 
P,..~ ",,\,acllh\.lf 

CJ.sr .... q~r-

Las fuerzas qua se obtien~ten cada Mieobra, prbducidu por caraa ou11U J· 
cara:a viva son: 

:'tl f ::-,. ... t 

~D&n .. s .,. -4.wl. 

• ll t I'! .. "~'IJ •(t ~ ( ., flglll·· ,'1,1') \! • ':-.it" ' 

.. I. ~ 1\!. 

Para el enlillsls de las fuerzas por viento, las caraes unlforoes obtenldas 

en Ia fi&.IHI u tnnsf~~roen en caraas de nudo, oultiplicando astos va

lores por al ina tributaria respective. Los valores asf obtenidos se PIO· 
yecten en dos dlracciones ortoaoneles • 

•. ''""""" ·:~. 
2t. 

. : • r 1 .~It ! i· • -l:· 

til "" ti'J t'l'lll'· tV'r !!! 
I •I ... 

F: to.o acS.II>"""'s~~OK5-· 

. Jfl .,~, "l'lft} ''ii 

'obf r>J,~ 

1.1,)! 1.r, ll .,,;,fl 2' 

u . .. 
II 

u 
l>f 

• 



En Ia siguiente figura las fuerzas internas en las barras estan dentro. 

de los parentesis. 

-.....U.U~ ~-'-<iooll----;t-~ 

o.<:><T 

O.oSIT --- ·v K \1 'J" .. _~ ::,_,,; 
+-----= ~' ..,., I ., .. 4\ I "'' ...... ' ...... , , ft ......... 

~~='(.31 T 
.... ~.' '•'' '. ret l'!H 

'!It:· ti• t'"; 

Ademas de estes presiones producidas por Ia accion directa del viento habra 

~ue considerar las prasiones interiores, producidas por el viento que peno

tra por las aberturas de tachadas. Estas sa obtienen a partir de Ia oisoa. 

formula anterior enol que el coeficiente est 0.3 para un cuo cooo el prJ 

unte, on el que so estioa una tachada "cerrada". Las presionas intariores-

11 sumaran a las exterioras, con objeto de calcular las condicionos •Is 
••slavorables en Ia astabilidad de los eleuntos de Ia cubiarta. 

~· este caso sa obtendra una succi on uni forme do 

.... p = 0.0048x0.823x932xo.3 = 10.25 ktf12 

1./j, 
·•1' 

Ln luarus ad I cIon ales en II arndun son: 

. ~·· 
·<ll 

o.~ 1"7 ... _A v I ...... _. K'~-1 
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Las fuerzas en los mieobros de Ia aroadura producidas por las diferentes soli 

ci taciones estud i ad as son: 

VIENTO 

Ml EI8RO CARGA MUERTA CARGA MUERTA 
+ CARGA VIVA 

11- 9 

11-10 

9-10 

9·8 

10-8 

8-7 

8·6 

7·8 

1-5 

17.60 (tim) - 24. l(ton) 

+ 13.4 

• 2. 2 

14.0 

+ 4. 0 

2. 71 

10.6 

+ 3. 24 

+ 8. 35 

+ 22.9 

• 3.8 

• 24. I 

+ 8.88 

4. 75 " 

lB. 15 " 

+ 5. 55 " 

+ 14.35 " 

PRES I ON 
EXTERIOR 

+ 4.05 

- 3.92 

+ 0.80 

+ 4. 30 

- I. 44 

+ 0,97 

+ 3.21 

I. 03 

• 2. 18 

PRES I ON 
INTERIOR 

+ I. 37 

1; 26 

+ o. 24 

+ I. 44 

. o. 43 

+ 0. 30 

+ 1. II 

• 0. 35 

• 0. 72 

..,_. 

CARGA MUERTA + 
F. DE VI ENTO 

- a. 58 

+ 8. 22 

• 1. 16 

• 8. 26 

+ 2. 23 

• 1. 50 

• 6. 28 

+ I. 86 

+ 5. 45 

Para el diseno de cada uno de los oiembros, se escogeran las condiciones de· 

esfuerzo miis desfavorables. Se puede apreciar que corresponds a Ia combinaciOn de

carga muerta y carga viva. En Ia armadura, los efectos por succiOn producen una-

disminuciOn de las fuerzas internas. 

Los apoyos de Ia armadura, sa disenaran do tal manera que puedan desarrollar· 

las fuerzas, tanto por carga vartical cooo por viento, que se han obtenido en el .. 

an81 isis anterior. 

Los largueros o vi gas que unen las armaduras y sabre las que se apoya Ia C!J.

bierta propiamente dicha se disenaran para Ia condicion de carga que produzca •!-
yores esfuerzos, Si so adopta una separacion entre largueros de 1.58 m. las cargas-
seran: .... o~~•I·SB o 8"< ~J/M 

~·1 ·>~=?9-

.:o 

... ,;j 

[BBIHBHI: W• CARGA MUERTA Y CARGA VIVA r lo.on~ En es te caso no se cons 1--

"'s~ '23-i•I·OS :3f 11~}...,, 

fffTt t t r t rnrn;_ 
"' 

dera el peso propio supue~ 

to ( i5kg;m2) tie l•s armady 
ras . 

Fuerza de viento 

~ara el primer larguero del lado derecho, Ia carga de viento es mayor 40.4 lg!m2 , aun 
que tiene Ia mitad del area tributaria. -

'· 



;~ "'". ~t I 

j~,HI ~.. l•.tf:; 

+---------'------- bla fuerza de succi on c~da al valor maximo obtanido para una zolli ill--

termedia. Asl los largueros, se disenaran para una carga total de 166 K&fm- "' 

La otra alteroativa serla el considerar Ia combinacion de carga muerta (Blk/m) 

y Ia carga por vi en to ( 37Kg/m) 

_!'U' 

Cl 

~:K~~~~ 

p+U 

31-tl'IJ..., 

,, 

..... .. 
.1. i-ll 

r-a 
,>,II" - 7-'!-

'-" 

Los muros parimatralas, deben calcularse actuando sobre ellos Ia presion del 

viento ya obtenida. En este caso se considera Ia proyeccion de la.cubierta- 'tt 

sobre un plano vertical. ~ ' "I 

~ "·' El muro asi como su cimentaciOn se pro .. 
-·~ 

1~.1 \l~/, yectara" como sometido a Ia ace iOn de - 11 

t.: 

las fuerzas indicadas. 

En los tramos de muro intermedios an los 

que no haya interacci6n entre Ia armadu

ra y e I muro, no se cons i derar8 I a ac -

ciOn del viento que actUe sabre Ia pro

yeccion da Ia cubierta. 

Un efecto que puede presantarse, es el dedplazamiento relativo de unas arme

duras con respecto a otras, debido a que el viento actue en una parte de la

cubierta o bien debido a efectos de rafaga. Para resistir estos efectos, cog 

viene contraventca1r en sentido horizontal todas las armaduras o marcos trans
versales, de manera que traba]en formando un conjunto. 

-~ !, . 
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Cada pareja do estos contra"'"'"· se catcll'lanin cowo rttittfll4o el ""'~t*-------------------j 

nor vtent" de una armadura. 

TO~ :~·m~ox2~-· m " "' t·~· ~ 
Ali"'ADUitll 

2.6 OTUS SOLICITACIOIIES ----·---···-·-------·-··· 
(f" 

2. 6. 1 _s!~~~~!~~~!L~!_b~.d-~~-~-~··~·'"~ ... •.ol_u~a_t_r'.''' .. 

Ea1~ten ciertas ~olic1 tactOil'JS Que no snn Hopi~mentl! hrrzH, 

las CUIIIS, al igual QU!I 8qa&, 1JIIf" 1 1lil/1 ttCCIOOftJ; 1'111lrna:; (!I!Or:'ftiltO, CifEl 

Uial, luerza cortante y torstan) ttn las estructuru. Slllltltaclones dt es.ta 

naturaleza, son por IJ.811!plo,: l;,1:; ::a11.biJS <tolum8tttcos, 4ue se c:eben a Uos cau~ 

su funda11entales: las >tanac1cne~ rill temperatur~ y Ia contracc1rin. Las carac
tulsticas de estos hnOttenos. y su efecto sobre las estructuras se estudian en 

los lncisos siKuientes: 

·- tr 

""' 

2. 6. 2 !!!.'!~!-~e-~~~- !~-~-~·~~!.~!.' ~! ... ~!·~!.~~-~~-~:. 
liiOUI~ai 

Cool IIIIH Ill "'"'rltin 1e tlilalan cuando se eleva su laoperatun r-
so contraan ('lando son enlr~ado,. Dentru de un intervalo do tnperatura bastan+e 

a1plio esta d11atac10n o contracciOn es proportional a Ia var1at11in tlr1ica.-
La proporcionatid•d sa upresa por oedio del coeficlente de upansirin tiroica

linoal (C(), que sa daf1r.a cooo el caob1o de lonaitud que sufn una barra 

CUindo su teMperatura varia en un ~rado. El caeficiente tlraico del acaro IS a 

aproxi•adaoante O.DOO 012•!C0 , El del concreto siople varia antra 0.000 006/C0 

y 0. DOD 0 I J/C0 • Puede obse rva rse que los va I ores son bas tan te parae 1 dps. Para-

e~actos de disaflo es comtln tolar un valor promadio de o.ooc~ Oi/C0 tanto para • 

concreto S11ple coao para concreto refarzado. Ei coeficiente t8r1ico de Ia M&· 
dora, an of sentodo paralalo a las Iibras, oscila entre 0.000 OOJ1/C0• r 

0.000 0054/C0 • 

S1 sa perlite Ia fibre dllateeion o contraccion de todas las Iibras de un cun! 

po el cambio dt taoptrllura no ori1ina tslu,rzos del cuupo. ~in ••barco cua1-

7 j 

',', ',, -~ .li 
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-·~ 
do el elemento esta restringido o euando existe un gradiente de temperatura,. 

es decir, cuando Ia temperatura varia de un punta del cuerpo a otro, se pre

sentan esfuerzos denominados esfuerzos tBrmicos. 

En un miembro recto Ia presencia de un gradiente de temperatura produce curv! 

tura, ademiis de alargamiento o acortamiento, aUn cuando no existan restriccig 

nes. Una cosa seme 1ante sucede en cualquier miembro estructural. 

La evaluaciOn de los efectos de las variaciones tiirmicas sobre las estructu

rases un problema complejo, a continuaciOn se mencionan algunos de los tactg 

res involucrados en Bl. 

':'•"" 
,......, 

lnfluye mueho Ia temperatura predominante en el momenta de real izarse Ia as. 

tructura; noes lo mismo construir en una Bpoca· de temperatura cit ida que en
una lpoca fda o en una Bpoca de temperatura media. 

Por otra parte lo que interesa para efeetos de ealeulo noes Ia temperatura. 

ambiente sino Ia distribuciOn de Ia temperatura dentro del elemento estructu

ral. En algunos materiales, como el concreto el calor se transm1te con relati 

va dificultad. Slgnifica esto que Ia variaciOn de temperatura en el interior

de un elemento de grandes proporeiones puade ser bastante menor que Ia del 

a111biente. Esto se tiene en cuent? en algunos reglamentos hacienda deoender -

del espesor del elemento el intervalo de temperatura que debe eonsiderarse •• 

Asf en un elemento de poco espesor sa considerara una variaciOn mayor que en

uno de gran tamafio. Una recomendaci6n tlpica indica que para elementos de me~ 

nos de 15 em. se toma una variaeion de 0.8 t, siendo t Ia variaeion de Ia te1 

peratura ambiente. Para piezas mayores de 15 em. sedan valores de l/2 t a • 
1/3 t a. 

Es important& tambien Ia forma y grado de exposieion. Por ejamplo al teeho de 

un edificio estarii expuesto por el lado superior directamente a Ia acciOn de

las variaciones de Ia temperatura ambients, mientras que las temperaturas en

el lado inferior seran menores. Por otra las losas, trabas y eolumnas que ~U! 

den dentro del edificio estariin sujeta~ a variaciones 1 11uchomenores que las

exteriores. En los elementos de Ia fachada expuestos por un lado a variaciones 

extremas y por el otro a una temperatura casi uniforme, pueden presentarse pr9 

blemas serios debido a los efeetos de los aradiantas de temperatuna lo·oiSIIIo. 

que en el easo de los elementos de techo. 
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Cilculo de asfuerzos ter1ica:s an ele1entos con restriceiones a Ia daforoacion 
...-.. •••••••••••••••-••"'"••••o.----··-·----·•••-••oo"-----·•••••••••oo--oo•-••••-••-•--·--••oo•-·--·----·•-

Como se dijo anteriorunta, cuando existe restrlccion a Ia libra dilatacion r· 
contraceion de un aleoento estructural, y asto sucade en todas las astructuras 

hiperestiticas, Ia variacion de temperatura puade producir efactos a vecas del 

mismo orden que los debid111 a otras solicitacionas. Para determinar estos ala~ 

tos se puade considerar an el calculo,qua.se ioponen a los elementos de Ia es

tructura defor1acionas iauales a los qua astos tendrian, si pudieran dilatuse 
o contraerso I ibrao'"ta. 

Consideresa, por ejamplo, un el111nto recto rastringido sujato a una variacion· 

t8rmica. El esfuerzo debido a Ia vpriaci6n puada axpresarsa por 1edio de Ia 
acuac iOn. 

'll "" 

e~, 

.·.,)l 

~;,, 

f t = E. E t 
~~ .. ~.1.1_ 11 

In donda 

fr z esfuarzo tlrmico 

"iol•t' E = ~odulo de elasticidad 

•t ~ (t2 • t~ll(= defJroaci6n unitaria corraspondiente a Ia • 

variacion de temperatura t1- t2, dentro del 
ele•ento an astudio. 

. -~- ·' 

o( = coeficiante ter•ico 

t,' t 2 tamperaturas inicial r final respa.ctiva1enta. 

Ll fuuza total sara 

r'Ql£11:1 

f t =AI t 

donde A es al area da Ia saccion del elaoento. 

La dificultad principal an calculos de aste tipo reside en Ia corracta alecci6n

del valor de Ia variacion de temperatura dentro del elaoanto Ll!!__ili ehctos 

da los gradiantes de temperatura, cuando estos existan. 



En estructuras de concreto puede ser loportante Ia rapidez de var1eci6n de. 

Ia temperatura y Ia influencia del flujo plastico. Cuando se trata de una-. 
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veriacion de temperatura que sa registn en un plaza largo de tiempo Ia .... ;---------~ 

turaleza plastica del concreto tiende a aliviar los esfuerzos termicos. •• ·:c ·: 

Una manera de tenor en cuenta Ia influencia del flujo plastico consiste an. 

vatiar el oodulo de elasticidad utilizado en los calculos. Asf sa eoplea1+• 

rfan valores altos para cambios de temperatura rapidos y valores bajos pare 

cambios lentos, Algunos proyectistas, por ejemplo, loman valores del oodulo 

de elasticidad del concreto iguales a un tercio de los que sa usarfan para

anal izar efectos de corta duracion. Estas reducciones son excesivas cuando

se estan estudiando los efectos de variacion del dfa a Ia noche que sa ree

liza en un tiempo demasiado corto para que so deje sentir Ia influencil ~~
los reacomodos pl3sticos. 

1fl', 

.~.~.~~~.~~ ... ~.1_1!.~.!.~~:.~.~~-~-~--~-~ .. L~.~ .. ~.!~~-~~s .... ~.~--~-~...!~~P..~~!.!~.~~ .. 

a) liga de acero .artii;IJ.Iaaa.. ,n ~us extremos y sujeta una carga uniforu 
·····-··-······-······-···-······················-··········-······-··-···---·-··-··········------·---:--·-······ 

Si Ia viga de Ia fig. I sufra un aumento de temperatura apareceran unas 

reacciones p r en sus extremos al no poder alargarse libreoente, originan• 

esfuerzos uniformes de compr8ei6n. Pueden tambiln ser, significativos los. 

esfuerzos de flexion producidos por Ia excenticidad de P 1 respecto •I cen • 

tro de Ia seccion correspondiente al centro del claro. Esta excentricidad Sl 

debe a Ia 4e fleXIon de Ia viga (A), ocasionada porIa carga uniforme. 

M~HHH ~HHHHHIH*<.;k r:l• • •' 

- 'e. ------·----.,.,.. 
"''J! ::" • 

Fig. 2.B.I Efecto de variacion de temperatura en una viga 

con articulaciones fijas en a11bos extremos. 

·•!hi 
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b) Marcos 

los efectos de Ia temperatura en marcos rfgidos se ilustran en Ia fig. 2.6.~ 

Los acortamientos o alargamientos de los distintos miembros, correspondien - n ,, 

tes a un cambio de temperatura dado, pueden calcularse faci I mente, como se • 

indica en las ligs. 2a. y 2b. Las acciones internas producidas por estas de

formaciones longitudinales, puedan determinarse por cualquiera de los meto. 

dos de anal isis elastico usuales. Como so irtdic6 anteriormante, Ia dificul .'"I ~n 

tad principal consiste en Ia elecci6n correcta del intervale de temperatura 
que debe considerarse, que dependera, entre otras casas, del grado de expo-

sici&n del oiaobro en astudio, qua puade varia< segun Ia posicion de este • ------------------1 

en Ia estructura. En algunos casas son importantes los efectos de los gra 

diantes de temperatura que pueden prosentarse an ciertos oitobros. 

1Tr--r -~ 
~ ij . 

~ 

'' ~I 
( 2 I ) 

0( = coeliciente teroico 

t..lu) t11iP 
t 1 = au•ento de temperatura. 

'1111 r 
,,, 

2 b) Se supone Ia oisoa urla

cion en los dos nivelts. 

" liH 

'~·· I' 

1 c) Se supont iaual uriaclon 

teroica an los tres niveles. 
If 

,. 
Fig. 2,.,2· Elactos variacionn toiroicas en oarcos. ; .• I IIIII 

c) ~rcos 

lu eltctos tlroicos en ucos son CISi siHpn de ioporllncia J deben • 

II 

'"!' 



considerarse en el anal isis con cui dado. 

En un arco articulado una elevacion de Ia teoperatura levantara Ia clave. 

oientras que un descanso Ia hara bajar (fig. 2J1.3) 

Temperatura Baja 

Fig. 2.6.3 Etectos de temperatura 

an un aroo lrtlculado 

En areas doblemente empotrados sa 111o0r.t.a Ia longitud del area 1 Ia clan baja. 

Esto produce momentos positivos en Ia clave 1 momentos negativos en los arrao 

ques. Una elevacion de temperatura prod•Jce efectos contrarios. 

d) Domos 

Los efectos de Ia temperatura en domos son SOiejantes a los descri tos para 

areas. En domos que contienen algun tipo de vidriufa para ilulinacion as ne

cesario predecir los movimientos probables con al lin de detallar Ia harrerfa 

con holguras adecuadas. 

·• Los dooos son aspecialmente sensiblas a las veriaciones de t .. peratura a lo 

, largo del dfa. El anal isis da los afactos tlroicos as cooplicado porque el ca

lantaoiento del domo es dasigual, par Ia posicion variable del sol. La astruc

tura tiende a dilatarse en direccion de Ia tuente de calor ~f,it2.6.4J-.Uruaso. 

tfpico donda sa presentan problemas tormicos da asta clase as el Palacio de -

los Doportas. Para determiner los ofectos de un calontamionto desigUII se racy 

rri6 a un modolo a ascala. /_,-

~---~~Fuente de 

,r' )s Y calor. 

fii- 2.1.• Efacto dol calent .. ianto 

dosigual en un dOlo. 

e)!!~~~.~~~ estr8cl~!_~~~~~~~ian~~-~~r•i~~~!.. 
tas. •>~• " 

A veces sa emplean •atariales con cooficiontos t8r1icos dislillos pen for • 

llirun alaoonto estructural. las variaciones do tooporaturo provoe~rln estuu-
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. ~os da tension en una do los materiaies 1 esfuerzos de comprasion en el -

·-ttro, asi como Ia curvatura del e1e1anto. 

I) Estructuras especiales ._•, .1· :;t·~ l 

--···-······························-···· 

Hal algunas estructuras en las que el efecto da Ia temperatura es un -

problema.fundamental. Esto sucede por ejemplo. en el caso de los reactores

riucleares 1 las chimeneas de grandes dimensiones. 

2.6.3 Efectos de Ia cantraccion 
-····················--·--·-················· 

Algunos materiales, en particular el concreto, ciertos tipos de mam

poster fa 1 Ia madera, estin sujetos al fenomeno de contraccion. Estos mate

riales disminuyen de volumen en ·determinaQas condiciones independendiente

mente de los descensos de temperatura 1 de Ia accion de las cargas externas. 

los efectos de Ia contracciDn a veces son mas importantes en las estructu. 

ras de concreto que los debidos a las variaciones de temperatura. Existe • 

cierta analogfa entre Ia contraccion y Ia temperatura. Asf, as frecuente sy 

poner que Ia contracciDn equivale a un descenso de temperatura. 

La deformaciOn unitaria del concreto simple debida al fenomeno de contrac • 

ciOn· varia bastante con los tipos de concreto. Se citan valores que van des

de 0.0002 a 0.0001. Debe recordarse que Ia contraction as funcion del tiempo, 

tendiendo a estabi I izarse con Ia edad. 

La presencia iel refuerzo en las estructuras de concreto reforzado presenta 

problemas espaciales. Las varillas impiden Ia libre deformaciOn del concre

to por contraccion, lo que produce esfuerzos de tension en el concreto 1 de 

~ompresiOn en acero. El esfuerzo de tension puede llegar a ser suficiente

para agrietar el concreto. Aunque parecerla entonces que el refuerzo favo

race al agrietamiento tambiin es cierto que Ia presencia del acero restrin-

11 su desarrollo despuis de su iniciacion. 

Una distribution no uniforme del refuerzo en una p10za de concreto reforza

do produce curvatura debido a contracciones diferenciales. Se debe a que • 

las varillas restringen Ia contracciOn en las partes prOlimas a elias. 

Tambiin pueden presentarse problemas de contracciOn diferencial debido a -

condiciones de humedad ambiente distintas en las superficies opuestas de • 

al-eraallt4s esllll<-lllalu. llfl prel>IBIIlt ti~ieo, ~r •iflllfJto, es el de los pavl 

:...--'-
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mentes, donde existen condiciones muy distintaa en la auper¥icie 
expuesta de las que corresponden a la euper~icie en eontecto con. 
el terrene. Esto motive complejos estados de esfuerzo. 

Para tener en cuenta el efecto de la contracciOn es frecuente 
que se apliquen rec~mendaciones de tipo emp!rico. Par ejemplo en 
algunos lugares s~ asimila la contracci6n a un descenso de temp~ 
ratura de unos 15 cent!grados. En las normae francesas se propo 
ne el usa de un coeficiente de contracciOn que var!a de o.0002 8 
0.0003 en regiones hJmedas, y de 0.0004 a o.OOOS, en regiones se 
cas. r'ara el c&lculo de esfuerzos se recomienda que se empleen : 
valores bajos del mOdulo de elasticidad del concreto, para tener 
en cuenta la influencia de~las caracter!sticaa plSsticas que de
jan sentirse debido a la lentitud de los fen6menos de contracci&ne 

Este tipo de regla aimplista tiene evidentemente muchae iimita-
ciones dada la complejidad real del problema. Cuando se intente ~ 
evaluar los efectos de ~a contracciOn en una estructu~a de con-
cre~o reforzado debe recordaree que influyen los siguientes fac
toresa 

a) Cuando el concreto ee cuela en etapaa la contracci6n no -
se presents con la misma intensidad simultSneamente. Un ejemplo 
t!pico es el de la construcci6n de un gran puente en erco en don 
de las etepas de colada se efect6an con eepaciamientos importan= 
tes. La contracciOn del primer colada aer' caai cuando ae este 
colando la Ultima porci6n del puente • 

b) El esfuerzo restringe los efectos de la contracci6n 

c) La contracci6n ea un fen6meno lento que tiende a estabil! 
zarse. 

Esta caracter!stica es aprovechada par algunos fabricantes de -
concreto de productos estructurales precolados que los almacenan 
durante cierto tiempo antes de utilizarlos. As! se logra que loa 
efectos de contracci6n queden reducidos a un m!nimo cuando los ~ 
elementos eetructurales son montados. 

2.6.4. &!g~U~~-E2U§i2~£!E~2Q~!-~2~E~-~!-!E!!~~!~n!2_2!_!2!_£!!:: 
a~QA-~Ql~m41•~~QA-AQ-Al-~~~A~2-~~i~~Ei~~~! 

De los incises ant_eriores se deduce la complejidad de loa 
problemas relacionados con los efectos sabre las estructuras de 

la temperatura y ia contracci6n par su n8turaleza aleatoria. sun 
cuando se consideran indepen-

++->t ..................... ~.,.. ...................... --~ ........... ~ 
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En estructuras d• eoncr•tc refclll111o les des fen&menos puadan presentar·u-------------

simul tclneamente, sumclndose sus efectos en unas ocastones y restclndose en-

otras. lnfluyen tambien Ia edad puesto que de ella depende el grado de -

con trace iOn, y I a rap idez con que se rea I i za I a var i aciCin tiirmi ca, par el 

comportamiento pliistico del concreto. Dadas estas condiciones es dtffcil· 

establecer miitodos de diseflo determinlsticos que tengan en cuenta todas-

las variables que intervienen en el problema. Tampoco es suficiente Ia -

informacion disponible para justificar el planteo de metodos probabilistt------------

cos. As I el proyectista se ve obi igado a tener en cuenta estes fenOmenos. 

de una manera ernplrica con base en su experiencia y las recornendaciones-

simplistas de algunos reglamentos que deben tomarse con reservas. 

Afortunadamente los efectos de los cambios volumetricos no suelen afectar 

Ia resistencia Ultima de las estructuras st iistas son suficientemente dUg 

tiles. Podrla afirmarse, -que miis importante que intentar evaluar las ac • 

ciones internas provocadas par los efectos de temperatura y contracciOn .. 

es detallar las estructuras de manera que se asegure un comportamiento -

ductil que proporci~ne reservas de resistencia para situaciones d!sfavora 

bles no previstas en los calculos. 1t,, .. "It "tt)"{t \ll"tJ.. ~ nJ tntt 

Por otra parte el comportamiento de las estructuras bajo condiciones de -

servicio puede ser afectado seriamente. Los cambios de dimensiones pueden .. 

producir danos que aunque no pongan en peligro a Ia estructura implican • 

reparaciones costosas. Esto justifica que en el diseno de toda estructura

de impartancia se tonga en cuenta los posibles efectos de estas solicits

clones. 

Los efectos de Ia temperatura y Ia contraccion sobre una estructura son -

tanto mas importantes cuando mayor su rigidez. Desde este punto de vista -

es deseable hacer las estructuras flexibles. lo que puede estar en contra

dicciOn con las otras condiciones de funcionam1ento que exigen rigidez. En 

estructuras sujetas a variaciones fuertes de temperatura y cargas poco im

portantes deben buscarse soluciones flexibles. En el caso contrario, Ia ri 

gidez sera Ia propiedad deseada. 

Los efectos de temperatura y contraccion pueden reducirse por medio de iuo 

tas razonablemente distribuidas o por medio de a~oyos que permitan el li

bre desplazamiento de los elementos estructur!ies. En los puentes, por 

ejemplo, es frecuente ;liminar estos efectos por medio de dispositivos a

veces complicadqs que permiten Ia libra contraccion o dilatacion de Ia 



estructura. En estructuras de edlficios suele considerarse que noes nece~ 
sario tomar en cuenta los efectos de los cambios volum(!tricos en el calcu~ 

lo si se prop,orcionan JUntas a distan1cia que varian entre 50 y 100 metros, 

segun los distintos reglamentos. 

La decisiOn de usar juntas debe estudiarse con cuidado. Las juntas son ca~ 

ras y presentan probl&mas mas sertos que los daiios que Ia estructura habrfa 

sufrido par efectos volumlitricos si se hubtera construfdo sin elias, aun • 

sin haberlos tenido en cuenta en el c8Jculo. 

En estructuras de concreto reforzado es prudente segull las recomendaciones 

de los reglamentos respecto a los armadas mfnimos que deben utilizarse sie!!! 

pre en previsron de los efectos de los caobios volum;tricos. 

2.6.5 Asentamientos diferenciales 

Cuando las distintas partes de una estructura hiperestitica se van

sujetas a hundimientos diferentes se .inducen en ella acciones internas que~ 

pueden ser de importancia. Casi siempre los huh~imientos diferenctales se

efectUan con relativa lentitud, de manera que para evaluar su efecto en las 

estruc\UraS deben COnSiderarse moduloS de elasticidad ba)OS, que ten&an 00· 

cuenta los efeclos del f~uJo plastico del con~reto. AI estudiar los tipos

de movimtentos producidos par el asentamiento de las estructuras suelen di~ 

linguirse Ires clases: el asentamienlo maximo, el desplome y Ia distorsion 

an&ular.(fi&. 5) en el diseno es necesario lograr no solamenle que It eslru~ 

•fiji! 

tnlamienlo 
m8ximo. 

Fig. 2.6.5 Efectos de los hundimientos 

tura resista las acciones internas debidas a asentamiento sino que estos ~ 
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que pueelan ocastonarse a edificios vecinos 

TABLA I HUNO IM I ENTOS PERM IS I BLES 

Concepto que se lrmita y lipo de dana. 

Hundimiento m8ximo 
----·······--------······· 

Oaiios a 1 nsta I ac i ones en vfa pUb I i ca 

Oaiios a edtftcios vecinos 

'·t: 
I ncltnac t Oli media 
······························· 

Inc ltnac t 6n vi st bl e 

Components transversa I exces iva de I a ace I eraci On 

de I a gra vedad. 

Efec los en e I tunc ion ami en to de maqut nar t a 

Oi f 1 cui tades en grUas v taJ eras 
.. HI~ I 

-~.~-~ -~-~ L~.~-~ -~ ---~ -~-~-~-~-~ -~ 

Agr 1 e I ami e:1to de ap I anados de yeso 

Agrtetam1ento dli muros de bloque de concreto liaerQ 

Agrtetamtento de muros de bloque de concreto de peso 

norma I 

Agrtetam1ento de muros de tabique recocido 

Oatios peltgrosos en estrt.tcturas de concreto reforzado 

Fa II a de conexi ones remachadas en est ructuras de acero 

' I 00 ', 

100 + 3h 

h = a I tu ra de I ed 1 I 1 c i o en metros. 

si h-0. Ia 1ncl1nactOn permtslble I \ 

Incremento 

men sua I 

1.2 

; ,, ~ 

0. 2 

0.2 

0. 3 

0.5 

I 0 

movtmientos se mantenaan dentro de lfmites razonables. La dificultad est3 t St h 110m, incltnacton perm1stble- 0.4\ 

en deftnir estos limites razonables. En la tabla se sugieren algunos valo _ s1 h ... oc r:lesplome perm1sible 33 em. 

Limite Uni da-

Incremento Total des. 

Anual. 

10 30 em. 

4 10 em. 

0.2 c + 

0. I ' 0. 3 

0. 25 o. 3 

0. 25 0.3 

0. 4 0 5 

0. 7 1.0 

1.5 2 0 

4.0 

-------------LI"-~~"--ftU& p-&&9&n s&rvtr de orientactOn. En Ia elecci6n de limites de~ 

"'~n cnn; 1 de ra r se I os dailOS Que puBdan su f r i r I os acabados y 1 os dailos -r C Relac1cin entre el cortante de piso m3ximo y el peso del edtftcto arriba del nivel considerado; 

generalmente es minima en Ia base del edtficio yes igual al coeftc1ente de cortante en Ia base. 
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Esfue rzos residual es 
---- -------·········-··-·············· 

Las piezas estructurales de acero van sujetas a aist1ntas acciones du 

rante su tabr i cac iOn y manejo que crean en e II as I o que sue I en II a rna rse ··es 

fuer zos residual es". Es tos es fuerzos residua I es ex i sten dent ro de elementos 

aUn cuando no ac tUa sabre e II os fuer za ex ter 1 or a I gun a Son seme1 antes a I os 

produc1dos par las sol1c1 tac1ones enernas o par las var 1acrones tBrmicas y 

po r I o tanto pued'en sumarse a e II as Sl son del m1 smo senti do. 

Los esfuerzos residua I es se deb en a deformaciones pI 8st 1 cas d 1 ferenc i a I es entre 

I as d lfe rentes partes de un e I emento. Fundamental mente I as causas pnnc 1 pa J es .. 

de I os es fue r "ns res 1 dua I es son el enf r 1 am1 en to 1 r regu I a r de I os per I 11 es des .. 

pues dt. lamint!dos I as de tarmac 1 ones permanentes ocas 1 onadas par car gas ex ter I O

res. Ia soldaoura. el endurec1do en frio o caliente y otras operaciones a los

que some ten I os e I em en tos de ace ro durante su fabr 1 cac 1 On y canst rucc 1 on. 

Los elementos de alum1n1o tambrE!n pueden contener esfuerzos residuales. 

1. 6. 7 S~_1_1 c 1 I~ c 1 ones ~ue ~e __ P. r ~-s_en_t_a_n __ ~_u_ra.~ t_e ___ e l ___ t_r_a_nsP._o_r_te..!...~_l __ ~_o_~_t_a_J __ e __ ~_e 

estructuras prelabr1cadas 

Durante su fabr 1 cac 1 on. I ranspo1te y manta] e es comun que I os e I emento'i -

prefabr 1 cados se vean SUJ etas a condr c1 ones de ca rga drs I in las de I as que ex is tl 
ran en 1 a es I rue lura te; m1 nada. Es tas so 11 c 1 tac 1 ones de ben tenerse en cuen ta en

e I d 1 sen a. A veces I as man 1 obras a I as que pueden quedar SUJ etas I as e I ementos -

pr efabr rcados pueden se r bruscas. Par I o tan to I as car gas es tci t 1 cas deben 1 ncre

men Ia rse con a I gUn coef 1 c 1 ente de rmpacto. Tamb i en es necesar 1 o prever I os es ta .. 

dos de es luerzo 4ue pueden ex 1st 11 antes de rea 11 zadas I as conex 1 ones que dan 

cont1nu1dad a Ia estructura. 

Un case muy rlus Ira I 1 vo es e I de I os p 1 I otos de concreto. cuyo a rmado es t8 deter 

m1 nado fundamenla I men le par I as so 11 c 1 lac 1 ones que se presen tan durante su tr an~ 

porte e h1nca1Jo. 

En el monta1e de estructuras de acero es frecuente tener que recu111r a maniobras 

que crean eshJer zos a veces 1mpor !antes. Esto sucede cuan·do por alr.una razOn las .. 

to I e1 anc 1 as no se han r espetado con p rec 1 s 1 on y es necesa r 1 o forza r e I e I emento -

al rnnnla!lo. 

.,., 

. ( 
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,IUCIIVaS de IDS edlfiCIOS 

El proyec Irs ta debe tener en cuen ta e I proced 1m 1 en to construe! 1 vo. ya que du -

rante I a canst rucc 1 On pueden presentarse so !1 c 1 tac 1 ones de 1mpo r tanc1 a que despues -

desaparecen. Por e]emplo. puede haber partes de una estructura de concreto que estan 

sujetos al paso de cam1ones de carga en c..1erta etapa lle su construcc1cin. En los ed1~ 

I i c1 os que se cons t ruyen con gruas. torr e I 1 pdas a I a est rue lura, es r1ecesa rr o te -

ner en cuenta los esfuerzos que Eistas producir8n. 

Un e]emplo en el que el procedim1ento constructive 1niluye importantemente en

el d 1 mens 1onam 1 en to, es e I de I os puen tes cons! rt: Ides en vo I ad 1 zo. En estes puen tes. 

Ia estructura debe ser capaz de soportar su peso prop1o en cantrlever. m1entras no 

se real I za I a uniOn entre I os val ad 1 zos. 

2.6.9 Otros factores que 1nfluyen en el d1mensronamrento estructural 

Las so 11 c 1 tac 1 ones que se han es tud 1 ado hast a ahara, p roducen todas e II as de -

for mac 1 ones en I as est r u r: ~u r as y po r I o tanto ac c 1 ones 1 11 tern as. En e I d 1 mens 1 o 111! -

m1 en to puede 1 nf I u 1 r lamb 1 en accrones de o t ra na lura leza. Par SJ empl o puede se r nece 

sar 10 tener en cuen ta el pas i bl e desgaste baJ o I a acci On de vehicul os o I os efectos· 

de c1ertas substanc1as que t1enden a desintegrar los pisos como sucede en los rastros 

y en ot ras i nsta I ac i ones 1 ndust r 1 ales. 

. ,. 

., 

d 

.J 

ANALISIS DE MARCOS SUIETOS A FUERlAS LATERALES .a 

En I os problem as sobre d1 serio est rue tur al, es usual e I ana 11 s1 s de marcos, so

metidos a fuerzas laterales, asl como Ia obtenciOn de Ia rrgidez de los m1smos. Ade

m8s de I as so I uc 1 ones ya estud 1 ad as en el cur so de Anci 11 s1 s Est ructural, es 1 ntere -

sante conocer algunas solucrones aproxrmadas que perm!len un ana1rs1s r8pido y pr8c

trco de Ia estructura. Mediante una soluc16n aproximada, es posible obtener de una

manera r8pida, secc1ones geom8tricas prelirnrnares de los d1stintos elementos estruc· 

turales o bren, permiten realizar un an81isrs prev1o para conocer valores aproxrm~

dos de los elementos rneccinlcos. En general estes procedlmlentos no dan resultados sa 

tisfactorlosparaan811slsdeflnltlvos. .\ 

En el ana lr sis es tructura I de un marco, es necesar i o partir de una so I uc iOn .... 

i or c i al apr ox 1mada, en I a cual se suponen I as secc i ones de I os elementos est rue lura· 

les y asi poder calcular los mementos de inercia y coeficrenles de~- r-je,idez.. 

A partir de esta suposiciOn, se procederii a anal1zar Ia estructura par tanteos 

hasta que Ia soluci6n del problema coincida aproximadamenle con las secciones supuc1 
tas. .... '" 
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IBtodo del voladizo. 

Se suele utilizar este metodo para el anal isis preliminar de marcos esbel-

tos. Las hipotesis que sa hacen son semejantas a las del metodo anterior: 'f 

1) Los puntos de inflexion de trabes y columnas se encuentran en sus puntos medios.

En el caso de que las columnas se encuentren articuladas, el punto de inflexion

sa ancuentra en.-,-. ·(a cSM;c.~lec:.io1.. 
2) la fuerza axial en coda columna de un mismo entrepiso as proportional a su saccion 

transversal y a su distancia al centro de gravedad de las columnas del marco en al 

antrepiso considerado. En ocasiones sa suponan todas las columnas de igual SO£-
cion transversal y se calculan las cargas axiales como directamente proporcionalas 

a sus distancias al centro de gravedad del marco. 

Los pasos a se2uir se resumen a continuaciOn: 

1) Considerando el edificio cooo un voladizo, sa determinan los momentos de las fuar-

zas exteriores con respecto a secciones horizontales que pasen por los punt a-

inflexion de las columnas en cada entrepiso. 

2) Los momentos asf calculados se utilizan para obtaner las fuerzas axialas, en. :--

colu•nas, aplicando Ia hipotesis 2. .,.. 

3) A partir de las fuerzas axialas an las coluMnas, 11 obtienen las cortantes en las

trabes. 

4) Sa dataroinan los momentos en trabas y columnas, aplicando Ia hipotasis 1. 
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128 Suposiciones: 

£.o ... 
4 • 

12-M 

~I • I a I 
-p--

.. 
~ --"- lJ"·"~ 
~-:.".)"' .... 5.~..., ... \l 11 

~1 : I I 
1 ' ' I tD.2.'!T t lolA I -~ 

1·4-!T '"" 

_, 
I= 1 X 18.7

2 + 1 X 3.3
2 + 1 X 13.3

2 = 488.9 

I = 20 X 2 = 40 t-• 
Fuarzas axialas en las columnas: __ ,.,.. 

........ 
I 40x1B.l 

v,=,x=~ 

v, 
v, 

oColcU 
-~ 
~~ 

""'"~ 

I 

1.43 t 
= 0. 29 ~ 

1. 14 ' 

~.~----~ 

Tot --r·---

.... 

'~~~ 
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Rigidez de entrepiso 

Para distribuir las fuarzas cortantes horizontales entre los eleoentos quare" 

sisten tuerzas laterales, as necesario calcular Ia rigidaz, en cualquier entrepiso,· 

de todos los marcos o muros resistentes en que puede descomponerse el edificio, 

La rigidez dl, entrepiso es Ia relacion que existe entre Ia fuerza cortante re· 

sistida por un marco, muro o contraviento en un entrepi.so y el desplazamiento hor.L· 

zontal relativo entre los dos niveles consecutivos. La rigidez asi definida no as i!!. 

dependiente del sistema de fuerzas laterales. Por lo tanto, para calcularla con r.L· 

aor, debe conocerse tal sistema con anterioridad, lo cual en general noes posible • 

En mercos ordinarius de edificios, el empleo de sistemas de car.aas que no son· 

estrictamente proporcionales al definitivn de anal isis, introduce errores de poca iJ! 

portancia, y usualoente las rigideces calculadas a partir de hipotesis simplificato

rias sobre Ia forma del sistema de fuerzas laterales son satisfactorias. En ouros,-

contra viantos y ciaros oarcos es indispensable tener an cuenta 12 variation de Ia

caraa lateral. ....... ..... •~•fill 
Forsulas de Wilbur ,___._.~...., 

Foroulas de Wilbur 

En el caso de marcos reaulares, formadus por cl...s de seccion constante, Ia

determinacion de 11 rigidez de entrepiso, pued~ hacerse a partir de las formulas-

aproximadas de Wilbur. Las hipotesis que sa hacen en este caso son las siguientas: 

I- Los airos en todos los nudos de un nival y de los dos niveles adyacantes son i· 
auales, excepto en el nival de desplante, en donda puade suponarsa empotraMien
to o articulacion, segun el caso. 

·• 2 - Li fuerza cortante en los dos entreplsos adflcentes al que intaresa, son i&U!-
•1 las a Ia de esta. 

Sea un entrepiso cualquiera de un marco, 
,I}(, 

!!..._. .T~~= ,.c="FV.~- = --~ 

k..,__. 

h., 
F.., 

l 
~: ~.1 ,, 

J.q.\ ., ~dllt $iJ.f!' 1' ~l t ;t'.Mf,,. ~~~ 
····~·'' 
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f) f)J~ ·' ~ J 

•,n,o 

hn 

ken 

ktn 

ktm 

Rn 

Yn 

Fn 

Miveles consecutivos de abajo hacia arriba 

Altura del entrepiso "n" 

•.I 

Ri&idez relativa (1/h) de las colpmnas del entrepiso "n" 

Ri&idez relativa (1/l) de las trabes supwriores del entrepiso 
"n" 
Rigidez relative de las trabu inferiores del entrepiso "n" 

Rigidez del entrepiso 

Fuerza cortante en el entrepiso "n" 

Fuerza exterior en el nivel "n" 

·'1-! 

-~ 

,, 
Aislando un nudo cualquiera 

F~ 
"~ 

~ ,"·1:.. 

h" 

111-l,' 

••J 

..... 

<t•b 

£1-Uit-

•nttfMtd~~~ Ill•'• -r~ 

Este nudo, el 101ento debido 1 los cortantes debe ser iaual al oounto flexio

nante en las trabes. Sustituyendo este ultiMo valor dado por las ecuaciones pendien

tes deformaciOn, sa tiene: 

Fo'ho In' ,hn I .1 
--2- + ---z- = 2E ETl Trabes[(28n + Bn) + (28n + Bn>l 

Efectuando Ia suu para todos los nudo• del entrepiso: .;, ,.41 

~ [ Fo;ho + Fn~ hn 1 = vo
2
ho + Vn 

2
hn 

Voho + Vnhn 
... e.=~ 

128nE a 1n 

Procediendo de Ia misma manera para el nivel "o" 

Yn.hn + Vm.hm 
8m = 24 E f Ktm 

r .. ~ 
·1f-

' ~1-

En cada entrepiso se puede establecer una ecuacion de equilibrio entre Ia fue!. 

~r 
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•• ...... ,..,I :I'~ 
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za cortante exterior y Ia suma de tuerzas cortantes lnternas en las columnas, produ

cidos por los desplazaoientos y giros en los mismos. La fuerza cortante en las coiu111_ 

nas se va a obtener a partir de las ecuaciones de pendiente-deformacicin, teniendo en 

cuenta Ia hipotesis 1: 

-
~., r 

2E Foho + Fnhn Fnhn + F1hm Lln 
Vn +liii~ Ken 3 [ 24 E fktn + 24 E fktm - 21iij l = 0 --r! ~ •. --.,.t,f"'·-~~·=-~-.... -t.~>---------'------1 

I 
A partir de esta ecuacion sa puede encontrar Ia rigidez del entrepiso: TU) 

Yn Vn 
K - ...,.-
n - Llll - .1....!;~ Voho+;_tn i Ynhn + Vmhm 

fZE a 0; 12 E en hn + '48 E a tm h 

Por Ia hipotesis 2: 
,t\ '';' .j .... Iii• 

Vo=Vn=Vo 

48E 
Kn = hn [ 4hn +no + hn • hn + hm ] 

trcii' ~ nr.-
En el caso: 

ho = hn = ho 

• 't,j ·~ 

•'"-· '' ... 
• 11.1 s 

• IIU 

•loi Wit It I! 

' ·' 
·' 
•' 

'2A£ 
Kn = --..---.----.. 

h~ ! Ycij• -roi + --m;;- I 
~n·:~8.r 
i lie unera seoejante se puede obtener: 

TEA,tt 

r
~li1 

hr. Entrepiso: 

T 
20. Entrepiso 

•• 

;,,., 

r!'r.J.i 
48E 

K= ~~] I h 2:(~+~~1 
1 z l ,, • 

24E 
11 = h-[ Bhr 2hr +n, 

I "fkC7" + "1i17'""" ) 

48 E 

""'·T1~" q . 

(Columnas empotrads en cilentacion) r--
+

~~- .1( 

(Coluus articuladas an cimentacion) 

K = 
1 h, [ ~+~01 + h.+ "'l (Col umn11eopotradas en cioentacion) 
~ tr li' at. <0 ,. ,_ •• 

48E 
K, = h 4h, fi, +fi, 2hr + h, 

• (ac, +~ Ktz + mj'4 (Colu1nas articuladas en cioantacion). 
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3. I Concep los Genera las 
···········-·····················--

Como ya se habla mencionado en el capitulo 1. Ia estructura general 
mente cumple un fin utilitario para el hombre. Su objeto puede ser limitar ·t 
un espacio, como es el caso de los distintns tipos de edificios, Ia union O• 
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comunicaciOn\ de dos puntas, cerrar unacueRca .y ·fo~mat &~n almacenamiento natu--~~~~~~
ral de agua, etc. Las estructuras, al cumpl i r con el objeto para el que han• 

sido disen311as, van a estar sometidas a distintas solicitaciones, las cualn 

deben soportar con determinado grado de seguridad. 

En el proceso de estructuracion, se escoge el material ois adecuado para conJ 

truir Ia estructura y se disponen los materiales o elementos estructuralas de 

tal manara que se obtenga una solution optima dentro de liS fronteras fijadas 

al problema, , ...... ·•IJ 

Entre los factores que intervienen en Ia determinacion de Ia istructura •Is. 
adecuada hay que considerar los siguientes: 

a) Proyecto arquitactonico, Este a su vez, esti regido entre otros factores,

por Ia funcionalidad da Ia construccion. En el proyecto arquitectonico se

fijariin dimensiones aenerales mlnimas, alturas 0 desnivetes, distribucio

nos de los elementos, etc. como correspondientes a un funcionamiento opti· 

mo de Ia construccion, por lo que el diseno estructural tendra que adapter 

sa para tomer en cuenta estas condiciones. 

El proyecto arquitectonico tambien considerari Ia posible solucion estruc

tural, con objeto de que sea real izabla dentro de ciertas condiciones opti 

mas. Asi por ejemplo, los claros de los elementos estructurales sa conser

variin dentro de cierto rango, se admitiriin ciertas secciones preliminares, 

se busca ran condiciones de es tab i I i dad de I a estructu ra, etc: En a que II·O{

tasos, en que una supuesta estetica, adopte partidos o soluciones no adecu~ 

dos desde el punto de vista estructural, sa requerira de un estudio cuidadg 

so que puede llegar incluso a Ia modification de Ia solucion arquitectoni
ca. 

A veces no existira el proyecto arquitectonico y Ia solucion estructural • 

sera Ia adoptada, teniendo en cuenta aspectos esteticos y funcionales. 

b) Solicitaciones. Como se ha visto en los capitulos anteriores, las solicit! 

ciones dependen fundamentalmente del destino de Ia construccion, de Ia zo-

na geogratica en La lUll esta local izada Ia estructura, etc. El tipo, magni·-~~~~~~~~~~~~~~~-j 

tud y distribuciOn de las solicitaciones definircin, en muchos casos, los m! 

teriales, Ia distribution de elementos y Ia forma estructural. Por ejemplo-

las dimensiones de las vigas principales de un puente, estar3n definidas -

par Ia magnitud de las cargas que actUan y el clara. En condiciones norma-

las,. sa pueden suponer vigas de concreto de determinada seccion. Si loses-

fuerzos obtenidos, son muy grandes, habr3 que pensar en modificar los 

iniciales, en usar otros materiales, como concreto presforzado, emplear ar--~~~~~~~~~~~~~----1 

maduras o areas de acero. 

En el diseno de Ia estructura se buscara el equilibria entre fuerzas exter

nas e internas de tal manera que se obtenga una estructura resistente a las 

solicitaciones establecidas. Esto quiere decir que tanto las fuerzas inter

nas, como las deformaciones se conservar3n dentro de ciertos valores. Tam -

bien sera importante comprobar Ia estabi I idad del conjunto. Una estructura-

ademils de resistir las fuerzas a que se encuentra sometida, tendril que as ... t ~.t 

tar en condiciones estables por lo que habra que eiitar desplazamientos, • 

volteos, etc. por efecto del conjunto de fuerzas actuantes. 

c) Economia. Teniendo en cuenta todos los factores que intervienen en el prg 

yecto estructural, habra que optimizar Ia solution. Considerando los dis

tintos materiales estructurales, posibles dimensiones de los claros, pia"' 

zo de ejecucion, etc, y estableciendo las consecuencias de una posible fl 
I Ia, sa podra obtener una solucion optioa, para una cierta probabilidad"' 

de resi stencia. 

d) Solution constructiva. La solution estructural por adoptar, tendra que ser 

facilmente realizable dentro de las limitaciones ptopias que existan para

la obtencion de materiales, disponibilidad de maquinaria y obra de mano,. 

velocidad de ejecucion, etc, etc. Muchos son los proyectos que a pesar de

cumplir con las condiciones de los puntos anteriores, no han podido reali

zarse o simplemente lo han encarecido por no haber tornado en cuenta el prg 

ceso constructivo. Por ejemplo, en una estructura para edificio, las colum 

nas y vigas pueden dimensionarse de tal manera que sa obtengan seccion.es

mlnimas para resistir las solicitaciones supuestas. Esta soluci6n puede ~

suponer innumerables secciones de los ele111entos estructurales en un misu

piso de Ia estructura. Oe este modo 1 aunque sa economice en materiales, se 

encarece el proyecto por concepto de mano de obra y de cimbra en aeneral, 

El diseno de una estructura, se facilitari, si el proyectista, llega a sentir 

en que forma se va a comportar Ia estructura, estableciendo Ia manera en que

sa transmiten las fuerzas eatre los distintos elementos que lo forman. Para ... 

esto jl1lede ayudar el conocimiento de las deformaciones que va a sufrir Ia es. 

.t 

-=1 



tructura proyectada, ya que todos los miembros sufron doformaciones mas 0 me

nos grandes. A partir del estado do-deformacion supuesto, es posible deducir

las fuerzas internas que van a actuar sabre Ia estructura. 

Generalmente se supone, que el diseno estructural debe estar dirigido a Ia d! 

finicion de una estruc·tura, que a manera de esqueleto, constituye el elemento 

mils importante de una construcci6n. Es cierto que es muy importante, pero tam 
bien to son los distintos muros, elementos de relleno y albanileria, que for

man parte del conjunto. Para el propietario de un edificio, es importante ol

quo no falle Ia estructura, pero tambien to es, que no sa destruyan los dis

tintos acabados do Ia misma. Por esta razon, es necesario proyectar Ia liga

en condiciones de soguridad, de Ia estructura con los demas elementos que for 

man parte de Ia construcci6n. 

A continuacion so veran las caractoristicas de los distintos elementos estruc

turales y Ia manera en que intervienen en el procoso de estructuracion. 

3.2 Elementos ostructurales 

AI desarrollar el proceso de ostructuracion, inicialoente se estudiaran

las caracteristicas principales de los ele1entos estructurales y Ia manera en

que participan, en Ia formacion do una estructura mas compleja. las estructu

ras estan formadas por una serie de elementos mas simples, que ya en conjunto

comunican propiedades de resistencias, rigidez, etc. a Ia estructura. La labor 

del proyectista, consiste en seleccionar estos elementos estructurales y combi 

narlos entre si eficientomente, para constituir una estructura optima. Una at! 

pa posterior sera el dimensionamiento de los miembros 0 elementos, a partir 

del comporte•iento.de Ia estructura bajo Ia accion de solicitacionos ya deli

nidas. 

En el presonte desarrollo sa presentara Ia 11nera de seleccionar los elementos

astructurales y asi sa vera que un factor muy importanta en Ia seleccion, as al 

tlpo y Ia magnitutl del esfuerzo a que sa encuentra sometido, lndirectamenta la

setecciOn est3 afectada por las caracterfsticas de las solicitaciones y, porIa· 

geometria de Ia estructura, considerada como un conjunto. Es evidente, por ejem 

plo, que un cable no podra ser elegido como elemento e,structural capaz de sopor 

tar esfuerzos de compre lion. 

3. 2. I ~!.!~!~-~~~ .. ~~!.!.~~~-!-~!~~!.?.~: ... !!~~~!.!~ 
~of. zy., ~~~-~~ H I tl f~ 

Los tensores son elementos que trabajan fundamentalmente a tension, aun

~----------que en algunos casos estas fuarzas poJidn estar combinadas co• fluiO.. El acoro 

por sus propias caracterlsticas mec3nicas, es el 1aterial que major sa comports-
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cuando sa encuentra somotido a tension, ya que puede desarrollar esfuerzos ouy 

altos. Otros materiales tales como el concreto, pueden soportar esfuerzos dt

tension muy bajos. por lo que su eficiencia como tensores es manor. Eo Ia fig. 

3;2.1, sa muestran algunos ejemplos, en los que los tensores estan sometidos a 

~cg]t><Jl. 
----r (e) 

£. T'tlrtSOI. o (,nC'TU,'t'ltNTO 

~·~ k.al 

(oil 
(b) 

~ 'i •' 
Fig. 3.2.1 Distlntos tjt1plos de tensores 

~~~--- .,. ... 

fuerzas axiales oe tension. 

Los tensores presentan dos problemas importantes: 

a) Anclaje 

Para que el tensor pueda desarrollar toda su capacidad, as necesario que -

este perfectamente anclado, de tal unera que el apoyo pueoa desarrollar toda

la fuerza transmi !ida. 

En el ejemplo de Ia fig. 3.2.1 (a) el anclaje sa reduce al dlseno de una junta

que pueda sopor tar Ia fuerza W, suponitndo. que el elemento soportante as lo su-

ficient•ente resistente. •\1 j 'fo " 

El caso (b) corresponde a una torre de radio. los cables o tirantes que sujetan 

Ia torre, le transmiten una componente horizontal y otra vertical. Las componeo 

tes horizontales se pueden anular, colocando cables orientados segun tres dire~ 

ciones. Las componentes verticales se transmiten a Ia ciruntaciOn incrementando 

los esfuerzos verticales en Ia torre. Los anclajes do los cables en el suel·o d! 

ben absorber las fuerzas transMitidas por los cables. 

--------------EEinrtloD1sHtot1trroorss =· dlJ lT 1isma figura, Ia misma estructura formada por los ••r 

cos, sirve de anclaje a los contraviontos que deben contrarrestar cualquier. 



fuerza horizontal apl icada o desarrollada eri Ia estructura. Si los marcos son 

de concreto, Ia Jongitud de los anc\ajes sera Ia necesaria para desarrollar. 

JIOf adharoncia lu fuerzas ap\ icadu a los tensoros_ 

Si Ia estructura es do acero Ia conexion de los tensores con el marco tendra

que absorber I as fuerzes que I e I ransai tan. 

Los contravientos, en un marco, restringen su desp\azamiento lateral increoeg 

lando por Jo tanto su rigidez, En Ia fig. 3.2.2, se indica Ia forma de obte • 

ner Ia ri&idez de estos elementos, La ri&idez total de Ia estructura sera 

" 
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Fi&. 3.2.2 Rigidez de un marco con co•travienta 

suma de Ia correspondiente a\ oarco foroado por trabes y co\umnas y Ia ri&l· 

dez del contraviento. 

' ,,, 
K = K marco + K tensor 

La conlribucion del tensor a Ia ri&idez lateral es: 

K tensor=.£._~~<!.= ..L.. cos2c~,= [<K tensor) axial] cos2o( 

A (~"~ St 

., '13 

' li 
fa donde i; es e\ coeficiente de ri&idaz del tensor, a fuerza axial. 1 ul 

t ,. , . e;; ~,, 

T = ( K tensor ) ax i a I = E A 

"It 4 ... 

Como este tensor no puede desarro\Jar esfuerzos de compresion, habra que co

Jocar otro lensor en posicion simetrica para a\ caso de que ca1bie de senti· 

do Ia fuerza exterior. 

Otra alternativa al problema anterior, serfa colocar elementos a compresiiin,· 
por ejemplo de concreto. La so\ucion seria semejante a Ia obtenida. 

b) Rigidez transversal 

Los tensores tambien presentan el inconvenient& de Ia lalla de rigidez Iran! 

versa\. En Ia fi&ura 3.2.1 a se puede apreciar que transversa\mente a\ plano de 

Ia figura, hay I i~ertad de desplazamiento. Esto puede ser importonte en algunos 

casos. Asi fuerzas producidas por viento, actuando normales a\ plano de Ia figy 

ra, pueden producir efectos din8micos sobre el tensor. En los otros casas, mos

trados en Ia misma fi&ura, tiene monos importancia Ia latta de rigidez transver 

sal de los ti rantes. 

Los re&lamentos, genera\mente limitan Ia re\acion de esbeltez, de elementos a. 

tensiOn, que forman parte de armaduras o estructuras de acero, a un valor m6xj 

mode 240 a 300. Con esta limitacion se da rigidez •J miembro, en condiciones • 

de trabajo y durante a\ proceso de lontaJe • 
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Fi&. 3.2.3 Anc\ajes y uniones de miembros a tansion .,, 

En a\ diseno de piezas a tension as muy importante considerar e\ area note de 

Ia seccion, que asIa parte que efectivamente esta desarrollando esfuerzos •• 

Esta se obtendra considerandOl posibles Jineas de lalla, de Ia sacci on y obte-
niendo e\ aru nata en cada caso. 
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(Formula a•pirica) 

AAB• AAe =Area de Ia seccion, 

saaun las saccionas AB o Ae 

"4 =Area de las perforaciones 
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bn elemento estructural sometido a una fuerza de compresion, pueda

lallar al alcanzar el esfuerzo de ruptura.._ ya sea como aslilerzo diracto o

como una combinaci6n de esfuerzos. TambiOn puede fallar por pandao de Ia -

pieza, si el esfuerzo de compresi6n en Ia misma, alcanza el valor correspon 
diante a !a carga erotica. En este caso Ia lalla de Ia pieza puede llegar

a ser elastica, si los asfuarzos que SP presantan son inlarioras al limite

et ast i co. 

En Mecanica de Materiales se estudio Ia forma de lalla de una columna esba! 

ta, si Ia carga axial axcede el valor dado por Ia formula de Euler: 

·lti::'l 

··~ 
PeR=~. 

(KL) 
2 A·· 

, __ _J 
FiJI. 3.2.4 Dbtancion del area nata an un perfil de acaro 

Hay que cuidar Ia union antra distintos elementos a tension, con el lin de 

qua elactiva.ante transmitan las fuerzas actuantes, evitando cambios brus

cos de diraccion qua pueden producir Ia lalla del material (FiJI. 3.2.3 c). 

En caso de que sa prasanten excentricidadas, habra que considerar sus eta~ 

tos an el diseiio de las piezas. 

En al proyecto de tansores, as muy imporllnte, daterminar el alarJialitnto

de Ia pieza, ya qua da este, dapandara Ia Jleomatria final del alemento y

de Ia que puadan darivar aiJiunos esfuerzos sacundarios an Ia astructura. 

La selaccion de un tensor, astara daterminada, sobre todo, porIa posibili 

dado confiabilidad del anclaje. En alaunos casos, cuando se aneta en al

suelo, se ha loarado por madio de un volumen da material (ouerto), por 

ejemplo concrato, cuyo peso es el necesario para desarrollar Ia tension en 

al miambro. 

-··~I 
(3.2.1) 

/ 

.,FCR= .,2 E 
2 

\, 
~, ..... ~ (3.2.2) 

. I 

~---~ 

ar. donde 

w> \ /1 
(h,' 

,\ \1 

-
PeR• FeR= earaa y esfuerzo •ritico por pandeo 

E =Modulo da Elasticidad. Se modi fica si Ia lalla as inalastica. 

I, e =Momenta de inarcia y radio de giro minimos, de Ia sacci6n. 

IL = Longitud efectiva de Ia columna, taniando en cuanta las res

triccion en los apoyos 
Los tan sores toroados, ya sea por parfi las astructuralas o cables, puadan- . n) 

impadir dasplazaoiantus an Ia direccion del alemento. Tienen cierta flexibi "" !!, = Relacion de esbeltaz ( r) 
lidad en esta direccion, ya que variacionas en Ia magnitud de Ia carga, prg ~ 

ducen modificaciones apreciables en el estado de deformaciOn que a su vez- La fOrmula expresa que la carga crftica, es independien1e d1e Ia resistancia 

sa traduce en oscilacionas importantas. En diracci6n perpendicular a Ia dol del material pero es tuncion del modulo elastica y de Ia relacion de esbeltez. 

tensor, no tienen ninJiuna rigidez, por lo qua an Ia astabilidad general de- Para que un miembro a compresion sea eficiente, requiere ademas de un valor -

Ia astructura, so tandra quo su•inistrar los ola•entos necasarios para pro- alto del modulo de elast~~ llrl&_rlli!t_lin_da_esbeltez_llequena. 
JLO.t<innarla. 

" ,~ loli.;~, ~!.., olt;. ,~1..J,..{ ~ ....,,ttH,Ia d Cuando el elemanto alcanza Ia carga o el estuerzo dado por las ecuaciones ant! 

riores, el miembro se delorma, adoptando una configuracion sinusoidal. Las tor 



oulas empleadas en el dimensionamiento de columnas, son formulas semie~pfricas 

basadas en los principios senalados. 

Se conocen como columnas los elementos estructurales en los que Ia solicitacion 

~redominante es una fuerza de compresion. Pueden adoptar distintas formas, sa- , .,. 
gUn las caracterlsticas del proyecto. Generalmente son de secciOn rectangular o 

circular y de eje vertical. La columna da idea de soporte ode apoyo en una es-

tructura, jusramente por estar destinada a recibir entre otras, las cargas ver- .;. 
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ticales o gravitacionales que actuan sobre ella y transmitirlas a Ia cimenta - ~~~~~~~-
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Fig. 3.2.5 Elementos a compresion 

' JJ. 

han sido las columnas de mamposterfa que se han construido, debido a los gran

des esfuerzos de compresion que pueden resistir. Su uso se ha restringido por-
el alto costo de obtencion y elaboracion de estos materiales, asf como Ia poca ~~~~~~~~~~~~~~----1 

resistencia a Ia tensiOn que puedan soportar. En una estructura, es raro encoo 

trar una columna sometida a un esfuerzo de compresiOn uniforme. Generalmente-

Ia fuerza axial de compresiOn esta acompaflada de un momenta flexionante en una 

o dos di recciones. Esto puede produci r esfuerzos de tension en algunos pun los-

de Ia secci6n transversal. Por su escasa resistencia a tensiOn es poco reco•eo 
dab I e usar una co I umna de mamposter i a, 

T T ~~ ~~- --T~~~~~~~~~~~~~~----1 

El acero permite desarrollar por igual esfuerzos de tension o ~ompret11ion, por 

lo que es muy usado en Ia construccicin de elementos a compresicin. Sin embar10· 

debido a las altas resistencias unitarias alcanzadas con nuevos tipos de acaro 

en el diseiio se suelen obtener secciones muy esbeltas en las que es f8cil que .. 

rija el pandeo, ya sea como elemento aislado o 4el conjunto del cual foroan • 

parte. •"n• '*' ; 1, ···•• Mi ,.. u•n ••u t11tt rr· . ... \•!, 

El concreto armado presenta Ia nntaja de poderse adapter a cualquiar forma • 

junto con resistencias altas a Ia compresicin y a tensiOn. Ademiis es raro que .. 

en as te t i po de rna tar i a I, para p royectos norma I as, se II eguen a present a r as -

fuerzos crfticos por pandeo., 0tn .... , 
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los pun tales son miembros inc I inados, sometidos a fuerzas de compresion. En -

este tipo de piezas, ademas de los efectos propios d~ Ia fuerza axial, hay qui 

considerar los efectos por flexion debidos al peso propio del elemento. En Ia

figura 3.2.5 (b), se supuso el elemento articulado en Ia cimentacion con obja- ~ 
to de anular el momento en Ia union con el suelo. :.b 

,;,~<( 

Los miembros sometidos a compresion pueden ser de madera, mamposterfa, concreto· 

o acero. La madera, junto con las mamposterfas de piedras naturales, fueron los 
primeros materiales usados en Ia construccion de elementos a comprasion. Muchas 

X '"' 
. ¥--

/"-
Fig. 3.2.6 Muros o diafragmas 

El diafragma o rntHO, es un caso particular de columna a Ia que muchas veces sus-



tituye con ventaja. los materiales mas usados son concreto armada, tabique y 

block hueco de distintas medidas. El muro de labique rojo de arcilla, tiene

una ductrl idad de 4 a 6, ante luerzas laterales siendo por lo tanto mayor -

que en el caso del bloque hueco de cementa en el que se presenta agrietamie~ 

los de tipo fragil. Estas piezas se unen entre si, para formar el muro, por

•edio de mortero de cementa o de cal. 

El tipo de sol ici tacion mas frecuente en un muro, es Ia cargo vertical uni -

formemente repartida, (Fig. 3.2.6-b). Siempre as conveniente que las cargas

verticales. se repartan sobre el muro por medio de una trabe rfgida, para -

evitar concentraciones de esfuerzos y agr1etamientos. Si se trata de una car 
ga concentrada y grande, probablemente sea mas conveniente transmitlrla di

rectamente por medio de casti I los o columnas. 

En un muro sometrdo a fuerzas laterales, se presentan (Fig. 3.2.6) I fneas de 

tension diagonal con una inclinacion de 45° aproximadamente. El muro fallara 

al formarse grietas inclinadas que siguen las direcciones de tension oaxima. 

Una vez que aparecen las primeras arietas, Ia capacidad resistente del muro

dislinuye de manera importante. Si suponamos qua Ia caraa actua por ciclos,

como ocurre en el coso de on sismo, so puede suponer que dependiendo de su -

intensidad, despues d3 dos o tres ciclos en que aparecen las primeras aria

tas, Ia resistencia del muro y por lo tanto su rigidez, disminuyen. La resi§ 

Iancia al cor tanto de muros de umposterfa sometidos a cargos accidentales,

se puede estimar como 

y = o. 7 t{f; fm = Esfuerzo permisible a Ia compresion
en muros de mamposteria) 

En esta formula so despracian los efectos de Ia carga vertical, que an reali 

~ad increoenta Ia resistencia del muro, al aumentar Ia friccion entre el mor 

tero y Ia oamposterfa. Es evidente que en este caso de solicitacion lateral-

IS necesario un mortero resistent&. 

El cooportaoiento del muro ante fuarza lateral se majora si sa Ia li•ita o

confina por •edio de marcos de acero o de concreto, que implden Ia lalla por 

tensiOn diagonal, en Ia zona cercana a las e.squinas. En este caso el a11riet! 

•iento del muro, sa produce en Ia zona interior del marco, de manera semejao 

Ia al caso anterior, pero con un aumento en Ia ductilidad del.muro que puade 

llegar a alcanzar valores de 4 o mayoras. Sin Ia astructura perimetral, Ia-
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muro, Sin embargo as recomendable confinar los muros con una estructura de 

concreto, que puede estar formada por un con junto de casti I los o columnas

y por cadenas, dalas o trabes, lo que aumenta su ductilidad, al mismo 

tiempo que reduce los efectos por pandeo. los elementos verticales en mam

pos ter i as deben es tar co I ocados a una sepa rae iOn no mayor de 7 {1;': veces· 

el espesor del muro y tambiin en los extremos e intersecciones. Ademas es

taran per.[ectamente anclados a Ia estructura para evitar volteos, desplaz! 

mientos o separaciones relativas. 

Para obtener Ia rigidez del muro y conocer en que forma contribuye a dar r! 

sistencia a Ia estructura, bastar8 con aplicar Ia definiciOn de rigidez, s~ 

poniendo que el muro so comporta como una viga. En Ia fiaura 3.2.7 se pre

sentan las condiciones de deformacion de un muro con diferentes tipos de -

apoyo. 

I 
I N - I 

I ?.l"' 
\ 

u ,, 
\ 

:!>..ZS@§i))§'//¥/.1?~ I j ( 1.) ~ Y.b MMMZY/:V ~ (() /YA!-Y/.&% 
(o..) 

6.toT-.l = llcot'TA"'l+ ~,u.Wtt AtoTAI.: 6cotTMtc+lt.JLlll;,_ lt.roTAL: ,6J\.f'll•U 

AT- r. VII VH1 
- 'l A<O .. iTil 

A , ,· VII VH~ T-;-n ... m 
..... ; ... 

AT: I'IH' 
Ht 

A, I a Au.-. <t t1ot1ILI'tO 'tr Iwu.,,,,.. u LA ~IC.CloK TtAwsnttAL tiL ~to 
~ '1: o.4 E " ~ '1: ~\'H"I. "Dr\. M~R.o 

Fig. 3.2.7 Desplazamientos en muros 

Asf al 1uro de Ia fig. (b) tendra una ri&idez lateral igual a 

.,, • y v 
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lalla del ouro se presenta con caracter fragil sabre todo siesta construido Las aberturas tales como ventanas, puertas, etc. reducen Ia rigidez, por lo -

con block hueco de concreto. Las pruebas realizadas en muros con distintos. que habra que calcularla segun un plano que contenga Ia seccion mfnioa del 

tioos de refuerzos, tanto vertieales como horizontales, incorporados al muro, .... rn 

de1uastran que estos no influyen de manera importante "'' Ia resistencia del- U- ( "j" 

" 
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En Ia obtencion de fuerzas normales y tangenciales en los marco& que con

finan el muro, se puede suponer que este se comporta como un puntual, so

metido a compresion y admitiendo que antes de que aparezca Ia primera 

grieta, se desarrollo un elemento a compresion (fig. 3.2.8) 

Para que trabajen en conjunto el muro y Ia estructura es necesario que se 

desarrotten fuerzas cortantes y normales concentradas en los extremes de· 

Ia diagonal principal del muro (Fig. 3.2.7). Estas fuerzas hay que consid1r 

rarlas en el.diseno del marco, ya que de otra manera pueden hacerle fallar. 
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Fig. 3.2.R Acciones de los muros sobre Ia estructur1. 
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Las vigas o trabes son elementos estracturales que estan sometidos

fundamentaloente, a flexion, bajo Ia accion de cargas perpendiculares a su 

eje. Es raro encontrar un elemento sometido a flexiOn pura, m8s bien se ... 

encuentran combinaciones de flexion y fuerza cortante. 
•1 .. ,,.,.. ·~ 

Debido al momento flexionante que actua en una seccion cualquiera de Ia vi 

ga, sa desarrollo en Ia misma, una zona de compr&Cion y una de tension. -

los esfuerzos correspondientes se obtienen a partir de las formulas de Me

canica de Materiales. De manera semejante se pueden obtener los esfue'rZos

cortantes producidos por una fuerza cortante o por un par de torsiOn. Es -· 

,~ n J 
R 
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Fig, 3.2.9 Yiga rectangular sometida a flexion 
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interesante ver que Ia resistencia a flexion depende, ademas del material, 

del momenta de ine:ncia de Ia secci6n transversal con respecto a unos ejes 

centroidates y principales. Oe esta manera, cuanto mayor sea el peralta ... 

de Ia seccirin, mayor sera su momenta de inercia y por lo tanto tendril un

mejor comportamiento a flexion. 

En este tipo de elementos, son muy importantes las deformaciones produci

das por flexiOn yen manor grado por esfuerzo cortante. En los miembros

sometidos a esfuerzos directos axiales, se tienen deformaciones pequeflas

comparadas con las que existen en flexiOn. En general estas deformaciones 

dependen del tipo de apoyo, del momento de inercia de Ia seccion, de Ia

distribucion de Ia carga, etc. En el proyecto de vigas, deben limitarse

las deformaciones por flexion y asi en el Reglamento del D.F., se reco -

miendan valores maximos de Ia fecha de D.5 em. + l/5DD en donde L, es la

dictancia entre puntos de inflexion. Estos efectos pueden reducirse si -

durante Ia construccion S:e deja al miembro una pequena contraflecha. 

En Ia zona de compresion, las Iibras comprimidas, se comportan de manera

semejante a una col:umne, por to que tambien se pueden presentar los alec

los de pandeo. La lalla se produce cuando el esfuerzo por compresion, al

canza el valor que corresponds al esfuerzo critico de flambeo. En ese mo

menta Ia pieza se flexiona generalmente en el sentido en el que tiene ma

nor ri&idez, es decir perpendicular al plano de las cargas (fig. 3.2.10). 
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Fie. 3.2.10 Pandeo en viaas. 
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En las vigas,determinado tipo de deformaciones pueden favorecer los efectos 

por pandeo. Por ejemplo, fuerzas laterales aplicadas en Ia zona de compre-

siDn, o bien cargas horizontales, o verticales que no ~asan par el centro-

de torsiOn de Ia seccicin. Este tipo de solitil&ciones produce un giro en Ia 

seccion que finalmente provoca el flambeo del eleme,to. Este ultimo se co-

noce como pandeo lateral por torsiOn. Hay fOrmulas emplricas que permiten

obtener los esfuerzos de compresion reducidos por concepto de pandeo, en - I 
elementos de acero y de concreto. .· ....... ---....,. 

Para reducir los efectos por pandeo, se puede considerar alguna de las si

IUientes soluciones: 

a) Oar soporte lateral a Ia zona de compresion, pudiendo ser continuo o 

en puntas al tornados. 

b) Emp leo de una secc ion en cajon. 
: .. '.i. 

c) En el caso de perfiles abiertos de acero, aplicacion de un recubri-

111iento de concreto a Ia secciOn. 
0lt11tt'< "f:'c~ ,.,, 

En el caso de secciones rectangulares de concreto, no se necesita revlsar 

por pandeo si Ia relacion de longitud de Ia pieza entre apoyos laterales, 

11 ancho ie Ia seccion es manor de 56 y Ia relacion altura de Ia seccion-

11 ancho de Ia misma es oenor de 4. 

li se aisla un elemento contenido en el alMa de Ia viga, en un punta cer

cano a los apoyos y se indican los es~uerzos a que se encuentra sometido

ln sus caras, se obtiene un estado de esfuerzo semejante al que aparece

en Ia fig. 3.2.12. Este estado de esfuerzo as semejante a unas fuerzas de 

tensiOn y compresi6n que actUan en pianos inclinados. Como seve en Ia ~ 

fi&ura, en una direccion existe tension diagonal pura yen un plano per

••ndicular se desarrollan esfuerzos de com~.resi6n. 

D" 
Fig. 3.2.11 Soporta lateral on viaas 

139 En el caso de una secci6n de concreto, con poca resistencia a Ia tensiOn ... 

puede agrietarse por tension diagonal si no sa refuerza convenientemente.

Si Ia secci6n as metalica, los esfuerzos diagonales de compresion pueden

produci r at pandeo local de Ia placa del alma. Estos efectos sa pueden ••l 
tar cotocando atiesadores que comuniquen rigidez at atoa. 
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• Fi&. 3.2.12 Esfuerzos principales en vi&as 11.0 ~ 

Un caso particular son tas vigas diafragmas ode puatte ouy grande

coopuado con Ia longitud entre apoyos de Ia pieza. Se consideran dia

frapas cuando Ia retacion paralto/claro es manor o igual de 4. En este 

tipo de e'lemento, ademas de los efectos ya ci tados anteriormente, puede 

presentarse at pandeo en at plano de las cargas. En estas vigas, tiene

oucha importancia los efectos debidos at esfuerzo cortante. En at ,,. -

yecto de estos elementos hay que cotocar soprorta lateral, sabre todo en 

los extremos de Ia pieza, para evitar Ia falla por pandeo. 

Las variables que interviaRen en at disefio de vigas son fundaoentalmen

te: 

a) La carga, qua dificilmente sa puede modificar, ya que depende, 
principalmente, del destino de Ia construccion. 

'< 

b) El clara de Ia viga, que dentro de ciertos Uoites se po_dra~_ 

riar durante Ia etapa de estructuracion. -



c) El material empleedo. A partir del tipo de esfuerzos que se desarrt 
140 

llan en ias vigas, sa va Ia necesidad de emplear materiales qua r-------

sistan a tensiOn, esfuerzos semejantes a los de compresiOn, o bien

emplear combinaciones de materiales para obtener un resultado se••· 

jlt1tB. En estas condiciones sa encuentra Ia madera, acero, aluminia 
y el concreto reforzado. 

d) La forma y dimensiones de Ia seccion. En una viga Ia seccion puedl• 

adoptar distintas formas, pero en general se escogera Ia seccion 

con mayor 101ento de inercia, siempre que se respeten las I ioi tacit 

nu por pandeo y las restricciones propias de Ia funcional idad de. 

Ia astructura. La secciOn asl escogida sera Ia aSs resistants a 

flexion. 

La seccion rectangular o cuadrada que puede construirse en madera. 

o concreto, tiene esas caracterlsticas. La secciiin cuadrada aunque• 
•enos eficiente a flexiOn, as una~secciOn muy convaniente cuando 11 

pieza ademas, esta sometida a torsion. En acero se pueden construlr 

secciones semejantes co1o son las seccioned en cajon, ya 'sea cuadrJ 

des o rectangulares, pero huecas. En estas hay que cuidar el pandet 

local de las placas, que forman Ia seccion. 

Buscando obtener una secclon mucho mas eficlente que las citades, • 

se llega a obtener Ia seccion I o H, muy usada en los perfiles co. 

urciales de acero. En elias, se disponen dos areas, de tension y

de compresion respectivamente, lomas alejadas posible del centroide 

de Ia seccion y que son las que van a desarrollar los esfuerzos por

flexi6n. Ambas zonas, estan unidas por una placa, el alma, que abso1 

be los esfuerzos cortantes. Buscando propiedades seoejantes se han • 
desarro dado secciones T, C, etc. 

AI usar Ia seccion de concreto armada sobre todo si sus dimenslones

son grandes, se ocurre tratar de anular los esfuerzos de tension y

las grietas que se producen, haciendo trabajar practicamente toda 11 
seccion a compresion. Asf se desarrollo el concreto presforzado en. 

el que al miembro, se le aplica una fuerza de compresiOn excBntrice, 

al esti rar un alambre de acero previamente colocado. Esta fuerza dl· 

comprension produce esfuerzos contrarios a los producidos por las • 

solicitaciones. El resultado finales (fig. 3.2.13) una Joccion cu

yos esfuerzos son de compresi6n, en casi toda Ia secci6n de con .. 

creto. Asi para. una misma seccion y calidad del concreto, se puede

desarrollar un oomento resistente •ucho 1ayor que en ek caso de una-

.. , 
vlga de concreto reforzado, sieopre que el alambre de presfuerzo pueda de

sarro)lar Ia fuerza necesaria. __ 
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Fig. 3.2.13 Yi&a de concreto presforzado 

Esta solucion seria correcta si el uoento fl~xionante Iuera constante I· 
lo largo de Ia vi&•· En realidad el 1omento varia con el tipo de carga,. 

condiciones de los apoyos, etc. por lo que para obtener condiciones de 11 
fuerzo seujantes en todas las secciones, habra que modificar Ia posicilitl 

di Ia fuerza P. Tambien se pueden presentar ciertos problemas, cuando la

carga VIVa es muy grande comparada c1111 Iii carga muerta. En este caso el -

estado de esfuerzos creado por el prestuerzo, antes de Ia aplicacion de

II carga viva, puede ser mas desfavorable que Ia condicion final, En el 

proyecto, habra que tamar en cuenta todes las condiciones do carga y el -

orden en que actuan. 

AI mantener constante Ia soccion a lo Jar&o de Ia vi&a, se obtiene un 

li&Aibro poco econ6mico, ya que los elementos meclinicos con respecto a los 

cuales se ha realizado el diseno, varian con Ia seccion. Por lo tanto la

seccion resistente sera correcta para un punto del elemento eltructural -

yen los deoas estara excedida. En el caso de secciones de concreto refot 

zado, aun manteniendo las dimensiones externas de Ia seccion, se puede •2 

dificar el porcentaje de acero y por lo tanto llegar a obtener un diseno

•lis equi,librado. Una soluciOn a este problema consiste en disefiar viaas

ccn secoion variable pero con resistencia constante. Si el diseno estl • 
ro&ido por flexion, se busca una variacien de Ia seccion que se adapte a

la variacion del momento flexionante a lo lar&o de Ia pieza. Las vigas -
acarteladas (fig. 3.2.14) podran desarrollar un momenta mayor en los apg 
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Fig.J.2. U-a Yigas de secct6n variabla 

yos que en el co tro da las mismas, por lo qua sarin apropiadas cuando 

se requiera dat .minada rigidez en los apoyos y no sa disponga de aspf 

cio en Ia estructura para Ia construcci On de una seccicin uni forma. 

Final•ente, an Ia secci6n co1puasta, se aprovachan las caractaristicas

do 1ateriales distintos. Asi, sa puada proyactar una sacci6n an quo fa

zona da compresi6n saa de concreto y Ia de tansi6n asti formada por un

parfi I comarcial de acaro. Desdo fuego as necesario, que ambos aleman -

• los aston unidos correctamanta de tal oanera quo pueden transmitirse los 

esfuorzos cortantas quo se dosarrollan an Ia suporficia da contacto y

que Ia variaci6n do las defor1acionas an Ia secci6n co1puosta sea li -

neal. Esto puede lograrsa por oodlo do couchru do acoro unidos de -

tal 1anara que puedan tranSIIitir el esfuerzo cortante. 
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'Fig. 3.2.14 -b Socci on co1puosto 

El tipo de apoyo os i1portanto en el disono do los tiio1bros a lloxi6n. 

AI proyoctar un apoyo, so tondra 11 soguridad de quo los 1ateriales son 

caoacos do dosarrollar las fuorzas supuostas on al analisis. Cuando so-

- f'!fll~ .. ·;.-d i}fl"jfl,' 

141 !rata do un apoyo simple ya sea an concreto, mamposteria o cualquier otro 

•aterial se evitarlin los esfuerzos de comp·resicin altos que pudieran prody 

cir Ia lalla por aplastamiento, tanto del apoyo en si como de Ia zona de

h viga que se encuentra en contacto con el soporte. Si ana viga, sa en ... 

cuentra empotrada en otra viga, a Ia cual transmite un par de torsiOn, el 

•omenta no correspondera a un empotramiento perfecto, sino el debido a un 

1iro limitado del extrema de Ia viga. Este giro se puede obtener igualan

do deformaciones (fig. 3.2. i5). En caso de que Ia viga se encuentre empo

trada en un muro. el grado de empotramiento se puede obtener de Ia misma

lanera y verificando que las fuerzas en el apoyo no vayan a producir Ia

fall a de I mu ro. 

ltendiendo al nUmero de incOgnitas en los apoyos. las v1gas pueden ser -

isosti'it1cas o hiperestaticas. En general Ia v1ga 1sostatica presenta mayg 

us delormaclones y por lo tanto una menor r1g1dez que Ia h1perest8t1ca.

los efectos produc1dos por algul"!os t1pos de soi1Citac1ones. los absorben

de manera d1st1nta. Par ejemplo. tos cambios volumetrlcos B11 una viga -

i sos tat 1 ca se transforman en d1l a ta:: •ones y mov1m1 en tos que no afectan e I 

estado de esfuerzos en Ia v1ga. ya que alguno de sus apoyos se pueden 

desp I azar 11 bremente. En camb1 o en una v 1 J!.8 h 1 pe rest8t 1 ca es te t 1 po de so 

IICitaciOn se transforma en reacciones que 11npiden los desplazamientos de 
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Fig. 3.2.15 Empotramiento de Vlgas 

Ia v1ga en los apoyas y par Ia tanto en un Incremento de los esfuerzos.~

que pueden agr1etar o hacer fallar Ia v1ga. S1n que sea una regia general. 

se ruede aceptar que la~~s hlper_!!_!ti..!..li_as son preferibJe_s _ _a_las_ tsos

tatrcas ya que presentan una mayor rigidez. h una v1ga h1peresti'itica. 

cuanda el momenta fleK1onante en una secc1on alcanza deterrr.inado valor de 



oido a un incremento de Ia carga. se produce un giro o se forma una artie' 142 
________________ laciOn plast1ca. manten1endo constante Ia magnitud del momenta res1stente., 

de Ia secc1on. La formac10n de estas articulaciones plast1Ca-s en una es -------

t ructura h 1 peres tat 1 ca perm1 te una red 1 stn buc iOn de I os momen tos en I a v1 

ga y par I o tanto una adaptaci On a I as nuevas cond i c tones de ca rga. S1 n em 

bargo habra ocas1ones en que seran convententes los elementos tsostattcos 

como en v1gas de puentes en los que se quiera evitar los esfuerzos por hun 

dtmtentos d1ferenctales. cambtos volumlitricos, etc. Justamente Ia llamada 

v1ga Gerber trata de transformar una vtga continua en unrl se11e de v1gas 

1 sos tliticas. 

" \ 
t--------~ 

Fig. 3.2.16 Vrga Gerber :t 
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3.2.4 lrmaduras 

Para claros grandes, Ia viga de alma I lena deja de ser econOmica. 

debtdo a Ia magn1tud que alcanza Ia carga muerta. Las secciones que se 

obt 1 en en liOn ta I es, que e I peso prop 1 o de I a v1 ga es e I factor mas 1mpor. 

!ante que 1nterv1ene en su dtselio. £n estos casas pueden ut1lizarse con 

ventaJa las armaduras. Son elementos estructurales !armadas par' un CO!IJun 

to de barras articuladas en sus extremes y unidas de tal manera que se 

"1 
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Fig. 3.2.17 Fuerzas interiores en armaduras 
' forma un conjunto de tri3ngulos pr3cticamente indeformables. Todas las~ 

fuerzas exteriores, desarrollan fuerzas axiales interiores, en las ba ~ 

r r as que fo 1 man I a a rni<Jdu 1 a. Aunque genera I mente I <IS barr as que forman 11 

armarlu1 a se cons 1 de 1 an y an<JII zan como art 1 cu Iadas en sus ex tremos es d • 

I 1 c11 II ega r a cons t r u 1 rl as en es tas cond1 c! ones ya que I as un1 ones sol da 

Cas o remachadas que son I <lS usua I es r 1 g: d1 zan I a Junta y des a r ro II an mo· 

men los f I ex 1 on3n t es que en I a mayor 1a de ! os casas se sue I en desp rec 1 ar. 

As 1 : os efec tos deb 1 dos a I mome111o de I I ex iOn se I ransm 1 ten como tens 1 on 

camp res 1 On a I as cue rdas 1 n! e' 1 or ~ super 1 or de I a a rma du1 a. Las barr as 

vet t 1 ca I es y d 1 a~?,on?cl es t 1 ansm1 ten I a luer za cor tan te. A lemas e I alma de 

las armaduras se encuentra parc1almente hueca. reductendo par lo tanto el~ 

peso propro de Ia pteza. 

Su pnncrpal caracterrst1ca es Ia triangulact6n y asi formando mecanismos-~ 

se van t ransmr t 1 en do I as fuer zas que reci be, hast a I os apoyos. En cad a nuda 

las luerzas exter1ores se mantrenen en equtllbno junto con las fuerzas rn~ 

ternas p r apr. rc 1 onadas por I as barr as que concur ran al mi smo pun to. ai:l 
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Fog. 3.2. 18 ll<unos lipos de lrmaduras 
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En Ia fig. 3.2.18. aparecen algunas lormas usuales de armaduras. La magni

tud de las fuerzas que actUan en los cordones extremes superior e inferior 

son funct On de I per a I te de I a p 1eza. Ur a forma ap rox 1mada de ob tener est as 

fuerzas consiste en divtd1r el momenta flexionante en una secci6n. entre-



'Cit.·~·~~::. al peralta de Ia armadura. hi se obtiene el 111omento resistente COIIIO des! .. 

., 

It! ;: ~ 

- n1.t, 

rrollado axclusivamente por las cuerdas extremes. 

En real idad en los casas mostrados, Ia armadura se comporta coMo una viga

de alma I lena en Ia que Ia transoision de fuerzas internas se realiza a -

trav;s de las barras trianguladas, 

Por Iii misma naturaleza de las fuerzas internas que se deurrollan, save

la importancia que adquiere el efecto de pandeo en los miembros sometidos

a compresion. Se procurara que Ia relacion de esbeltez de estas piezas se

conserve dentro de ciertos valores. Eli los miembros a tensiOn, una excesi

n flexibilidad de estos, produce vibraciones excesivas y deformaciones no 

recomendables, principal~ente en las etapas iniciales del montaje. El re

&lamento de Ia AISC recomienda relaciones maximas de esbeltez de 100 para

•iembros a compresi6n y de 240 para miembros a tensiOn. 

,_. _Con Ia simple triangulacion se asegura Ia rigidez de Ia astructura formada-
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r que las deformaciones de esta, sean pequenas y producidas por los incre -

•antos de longitud en cada una de las barras, sometidas a fuarza axial. Es
recomendable que al proyectar una armadura, los angulos se conservtll cerca

nos a 45° o 60° y que las dimensiones de las piezas, sean semejantes. Oe 

no ser asi, las fuerzas en -las barr as pueden alcanzar val ores altos, o bien 

las deformaciones, proporcionales a Ia longitud de los miembros, al ser de

siguales pueden provocar desplazamientos asimetricos en 1a estructura. 

La direccion de las diagonales, tiene cierta importancia, ya que de esta -

tepende el tipo de esfuerzo a que se encuentra sometida Ia pieza. En Ia 

fig. 3.1.19, Ia armadura (c) sometida a caraa vertical tiene las diagonales 

sometidas a tension. En cambio Ia armadura (d), sometida al mismo tipo de. 

solicitacion tiene las diagonales trabajando a compresion. En el ejemplo • 

citado, las piezas a compresiOn, en las que los esfuerzos por pandeo son -
Mas importantes, son mas cortas en el caso (c) que en el (d), por lo que en· 

11 primer caso se obtendria una relacion de esbeltez mas pequena y probable· 

1ente un disefio mas econOmico. 

El material que inicialmenta te uso en Ia construccion de armaduras fue Ia

madera con las uniones clavadas o atornilladas. AI aumentar el tamano de los 

claros, los esfuerzos que se desarrollan no pueden ser resistidos porIa ma

dera. Ademas existen I i·•l taciones para Ia obtencion de determinadas dimensiQ 
nes. 

Asf se recurriD a TiSariiladuriS de acerO COn perfiles comerciales cuyo$-Bltr! 
••s podian ser atornilladas o remachadas, Posteriormente Ia facilidad de con§ 

143 · '• truccion de Ia soldadura, simplifico Ia construccion de las uniones y del

trabaJO en Ia obra, La construccion de armaduras de concreto, se dificulta 

JOr Ia fabricacion de moldes, peru principalmente por las bajas resisten -

cias que alcanza el concreto a tension. Ultimamente se han desarrollado ar

laduras de tipo mixto en que los elementos a compresiOn son de concreto y .. 

los de tension son de acero en forma de perfiles comerciales. Estos tienen

la ventaja de que se pueden prefabricar con lo que se L~ilita el proceso

constructivo. Tambiin conviene mencionar armaduras de concreto prefabrica

~as, en las que a Ia cuerda inferior se le aplica una fuerza de presfuerzo, 

4e manera semejante al caso de una viga de concreto presfarzado. 

£n el diseno de armaduras, se aupone que todas las fuerzas estan apl icadas 

'" los nudos y que estos a su ·VBZ son articulaciones. En Ia figura 3.2.10-

(b) al aplicar una carga en una posicion intermedia entre dos nudos, origi 

k- ....1 
ttt,tet, 

L. 

·-~-· :J
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fig. 3.1.19 Etectos secundarios en ar•adures ·. ;~ 

na esfuerzos de flexion adicionales a los directos qua actuan en los miem 

bros de Ia armadura. En el caso (c), al sar el nudo rigido, trata de con

sonar constante el angulo original de Ia armadura, aun despues de Ia de

formaciOn. Esto provoca esfuerzos secundarios de flexiOn en Ia barra no -

considerados en el diseno ori&inal. Estos ultimos efectos pueden ser des

preciables, si se logra que los ejes de todas las piezas que concurren a
un nudo, coincidan efectivamente en un punto. 

Un tipo de armadura especial muy usada en estructuras de concreto, es la

llamada viga Vierendell. No tiene elementos diagonales que completen Ia

triangulaciOn, sinO elementos horizontales ~i~~Cl_!.!Si!~m~~te,-

'" !i'l!"l t tl&iiiQ 

·;~' '·'. ~ ! ~ 

·'· 

-----------c,. que faci I ita su construccion en concreto. El equi I ibrio en los nudos,- .. 

\ 



se obtiene por los elementos meci!nicos, fuerzas cortantes, normales y mo

mantos flexionantes, que se desarrollan en cada una de las barras que 

consti tuyen Ia estructura. Es muy usada en construcciones de edificins, ... 

ya que los claros que deja, se adaptan perfectamente para Ia colocacion. 

de ventanas o puertas. En su construcci6n hay que tener en cuenta, que no 
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Fig. 3.2.20 Yiga Yierendell .,.,-.~., Ulltll ll.t.l: .ai~ 

puede trabajar mas que en conjunto y hasta el momenta en que este cpmple

ta, por lo tanto no sa podra descimbrar ninguna de sus partes en tanto no 
este terminada toda Ia estructura. 

Las armaduras tienen una utilizacion muy clara, cuando sa busca salvar • 

claros grandes, como .bcurre en puentes, cubiertas especiales, etc. Sin em 

barao tambilin tiene mucha utilizaci6n en sistemas de piso, sustituyendo a 

las vi gas de concreto y cuando se busca J I igereza de los elementos as. 
tructurales. 

'''ftl!'i'"• 

Mediante Ia combinacion de las ar•aduras planas, sa obtienen estructuras

espaciales, en las que los elementos estin orientados segun dos 0 mas dl
recci ones. 

':I, ',.,:, ' "':- ~ - . 
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"Mil 

"-

.....!" 

En Ia Fig. 3.2.21, sa ilustra Ia manera en que sa for•• y sa comporta una. 
estructura espacial plana de acero. 
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Una utructura como Ia doscrita, puodo calcularso por alguno do los oetodos 
, 1atricialos do anal isis ostructural, por ejemplo, obteniendo los cooficien

~+oo ~+las de influencia, sobre los distintos nudos de Ia estructura, producidos
.,,, por diversas posiciones do una carga unitaria, 
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Finaloonta convieno oencionar que Ia misu reticula triangulada que origi -

nan las armaduras, se puede utilizar an Ia construccion de cascaronas, cupy 

las, astructuras plagadas, etc. (Fi&. 3.2.21). En astas estructuras, las -

fun,zas an las barras, sa pueden obtener a partir de los esfuerzos de mam

brana, calculados porIa teoria general que sa vera mas adelanto. Las fuer

zas internas en las barra~, son las necesarias para mantener en equilibria

los esfuerzos obtenidos. El problema que presenta este tipo de estructuras, 

IS el diseno de Ia JUnta, de·unera, qu' sa pueda fabricar a escala indus
trial. 
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Fl&. 3.2.22 Estructura la~inu for•ada por une reticula de barras. 

3. 2. 5 .~!.-~~.~-.!..~~~-~!= ' ,.; ~- ... 1 1'1> 
,. 

Tanto el cable oomo el arco, son elementos astructuralas con un com
portamiento semejante en sus extremos·. Se diseiian para soportar un sistema

de cargas., contenidas en su plano. En ambas estructuras las fuerzas inter

nes son axial as, de tension en el caso del cable Ld.!_~omjlre_si~n M.Jil uco.. 
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Fig. 3.2.23 linea funicular an el cable y el arco '"--~ 

Para que tas fuerzas internas sean axiales, es necesario que el cable o- / \ 

erco, adopte Ia figura geometrica de Ia linea funicular de las cargas. Si ..L, 
11 eje de Ia pieza no coincide con Ia linea de presiones, se obtendran 

esfuerzos adicionales por flexiOn proporcionales a Ia distancia entre !a-

tinea funicular y el eje del arco. En Ia Fig. 3.2.23 se indican algunos-

casos particulares de Ia I inea funicular. Asi se puede observar que puede 

----------.nfllptar una tinea quebrada, catenaria, etc. En estos ejemplos Ia posicion 
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Fie:. 3.2.24 Comppnente horizontal on ol cable y arco, ,, .. 
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i!·t. 146 final del cable, coincide con Ia linea funicular de las cargas, Si se modi

fican las cargas, cambiara Ia posicion del cable y pur lo tanto el funicu -

lar../Debido a su extrema flexibilidad, no existe momenta flexionante en nin· 

guna seccion, ya que en casu de que lo hubiera, el cable se desplazaria 

hasta que Ia resultante de las fuerzas Iuera axial con el citado cable. 

---------------~ 

Si un cable con determinada figura geometrica, hipoteticamente se volteara

sin deformarse, conservando el mismo sistema de cargas, se obtendria un ar

ea. El area se caracteriza porque para un sistema de cargas, se obtiene un .. 

funicular semejante al del cable, peru con Ia diferencia de que todo el 

miembro se encuentra sometido a compresi6n. Para que el area pueda 1esistir 

este estado de esfuerzos, es necesario que tena:a cierta rigidez. II cambiar 

el sistema de cargas, se 111odifica Ia linea funicular y como el area no pue

de adaptar su eje, ya quo sia:nificaria modificar su a:eometria, se pruduci

r8n esfuerzos adicionales por flexiOn. Tanto el cable como el-arco, son es .. 

tructuras muy eficientes ya que trabajan a esfuerzos axia:Jes exclusivamente, 

peru para esto es nocosario que su forma geometrica se adopte al funicular

del si sterna de cara:n. 

Ambos sistemas t.Jnsmiten fuerzas horizontales y verticales a los apoyos.

En particular Ia componeneto horizontal, es Ia mas dificil de transmitir a

un apoyo de tal manora que garantice su inmovi I idad. Est a componente se PUI 

do obtoner a partir de Ia definicion de momenta flexionanta (fig. 3.2.24).

la roaccion horizontal varia con Ia carga, ol claro de Ia piaza y Ia flecha 

misma dol arco o cable. En Ia oisma fia:ura so indican ala:unas maneras do tg 

mar esta CDiponenta. 
/ 

los cables, pur las mismas con•ijeraciones quo se hicierun en el casu d6 los 

tensores, se fabrican de ace•o de secciOn simple circular o mediante una com 

binacion de alambres formando tarunes de saccion mayor. las estructuras for

madas por c::~bles colgantes presentan el inconveniente de su gran flexibili

dad. las fuerzas de succion pruducidas por viento, cargas moviles o Ia varia 

ciOn en Ia magnitud de las cargas, produce vibraciones, deformaciones varia-

·'' b.les o desplazamientos laterales de importancia. En Ia fig. 3.2.25 se indi

can estos .efectos y ala:unas formas de reducirlos. Estas soluciones sobre to

do las correspondientes a cables de curvatura opuesta, en las que cada uno

de .ellos trabaja independientemente entre si. para cambios en el sentido de

fa fueru actuante, aumentan en oficiencia si los cables se someten a fuer -

zas de pretension. llgo semejante Sl pude hacer en al casu de los arcus somt 

tiandolos a fuorzas de praco•prosion. 
-~-____:,;_-._ •• ..,o!i.l......._.......:_~ 
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147 Es prllcticemanta ilposlbla proya'ctar un area de tal unera qua se encuantre SO• 

1etido exclusivamente a co1prasion. Debido a Ia asioetria de caraas. atectos de 
cargas movi IBS 0 bien por defor•aciones propias del a reo, Ia I inea funicular 0· 

de presiones cambia de posicion y el area, al sar un aleoento ri&ido, no sa PUI 

de adaptar a Ia nueva geometrfa. Esto produce en el arco estuerzos por flexion
proporcionales a Ia distancia entre Ia linea de prniones y Ia seccicin del area 
en estudi o. 

los areas se construyen b •ateriales perticularmente resistentes a compresion, 
los primeros areas, se construyeron de mamposterfa de piedras naturales. Poste
riormente se ha usado al acero y el conc1eto re·forzado. Mediante el diseno de
areas de seccion variable, se puede lograr que dentio de ciertos lfmites, el -
area trabaje a compresion aunque esto no sea uniforms en ~a ~eccion. Para ella
basta con que Ia I inea de presiones pase por el nucleo central de Ia saco.ton. 

1En Ia seleccion del oaterial •Is conve.niente IHl Ia construcciOn de arcos hay -
.que considerar que las tuerzas internas son tuncion entre otras del peso o car
.11 muerta y del clara. Ambos efactos sa conjugan y asi el momenta flexionante
eumenta de manera importante, sabre todo con el clara. El acero debido a su efi 
clench, ya que es un material que tolera estuerzos mayo res, parmi te obtener -

_cluos mayores que con otro material, siempre que se evite el pandeo de las pi! 
.us o del conjunto. Estos efectos pueden evi tarse much as voces, lioitando Ia -
.lonaitud sin apoyo lateral, mediante miembros perpendiculares al plano de las-

2!iauras, quo trans•iten caraa a los arcos al oismo tieopo que contraventean la-
.lualunte, ilpidiendo en clerta unera el pandeo local. ,, ,. 

~1~1 
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•fi&. 3.2.26 Alaunos tipos de areas 
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· ~· -:- v Jilt< ttr:.JAti Los apoyos de los miembros sometidos a coopresion o flexocompresion, pued•n set 

cualquiera de los conocidos, tales como articu\aciones, empotramientos, etc. En 
un arco cuanto mas hiperestatico sea, mayores seran los efectos debidos a temp:!---------<1~..-----
ratura, contracciones, etc. Estas soticitaciones tambien se presentan en las bl ~ t' 
rras isostaticas, pero en este caso los elementos se alargan o desplazan sin • 

producir esfuerzos en tas secciones interiores. 

AI ~rincipio del tema se vio que en los apoyos de los arcos, se presentan sieo-

pre componentes horizontales junto con Ia reaccion vertical, que es necesario •• ___________ _ Fig. 3.2.28 Arco da tres articulaciones 
•t~ \t,~ 

~-~::.-· 

considerar que absorben los apoyos, Si el arco esti apoyado en el terreno, las

reacciones entre suelo y cimiento deben ser de tal magnitud que so impida Ia • 

lalla o desplazamiento de cualquiera de olios. Si el suelo no puede recibir la

componente horizontal del apoyo, habra que proyectar tirantes que los una y q111 

por lo tanto saran tensores. Esta solucion ya no as tan eliciente como Ia ante

rior ya que requiere de un area adicional de acero cuyo esluerzo es practicameo 

te equivalente al esfuerzo de compresion en Ia clave del arco. Si Ia estructura 

esti lormada por varios arcos contiguos, los componentes horizontales de los -

arcos,- o coceos, sa contrarrestaran para doterminadas condiciones de car&•· 

(Fig. 3.2.24). 

Una solucion isostitica de arcos, as el arco de Ires articulaciones. Tiene el -

inconvenient• de ser una estructura mas flexible que un arco hiperestitico, ya

que permite may ores desplazamientos de Ia estructura y ademas induce esfuerzos

de flexion, al obi igar a pasar, a Ia resultante de las fuerzas por puntos fijos 

tales como las articulaciones. En este caso es imposible hacer coincidir ol fu

nicular de las cargas con el eje del arco. 

En el proyecto de un arco, se tiona como alternativas Ia forma del arco y una

vez definida esta, su flecha. En general el arco mas economico sera aquel que· 

se adapte oejor a 1a curva funicular de las cargos. Muy importante sPri el con

siderar el procedimiento de construccion ya que el arco trabajara en las condi

ciones supuestas hasta el momento en que este terminado. Mientras,se desarroiiJ 

ran esfuerzos secundarios propios del procediliento empleado. 
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, -"'~-~ 

l0TuLA '"A\T"'-
t• A<!lO 

Fig. 3.2.27 Artlculaciones en apoyos de arcos 

\ 

3. 2. 8 !~!:!~ .. U~~~~ .. ...... 

Son miembros estructurales con una de sus dimensiones, su espesor, • 1 
muy pequena comparada con las otras dos. Generalmente estan sujetas a sol ici.,IJ· 

taciones perpendiculares o contenidas en el plano definido por sus !ados ma.l 

yores. Este ul limo pod ria ser el caso de un muro o diafragoa. 

Las losas no son mas que placas de concreto. Con elias so forman los pisos • 

de los edificios o construcciones y se transmiten las cargas a las trabes dl 

apoyo. Estas mismas losas, cuando el edificio so encuentra sometido a luer. 

zas laterales, se comportan como viaas dialragmas sometidas a cargas en su • 

piano. 

"') t..t•-~ -.til. Jf ..... h~··" 
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Fig. 3.2.29 Losas 



Principaloente trabajan 1 flexion en una o dos direcciones segun las condicio
nes de apoyo. lsi, una losa sobre dos apoyos, so co•porta de manera semejante-

1 una viga 1 ibremente apoyada. En cambia una losa apoyada en sus cuatro I ados

esta sometida a flexion en dos direccionesy cualquier sistema de fuerzas que

se apl ique so transmi ti ra a cada uno de los apoyos. Esta transmision de fuerzas 

so gun dos d i recci ones sa puede rea I i zar, al desarro II arse esfuer zos co rtan tes -

simples y por torsion entre las superficies en contacto, de los distintos ele-

1ontos que constituyen Ia losa. lsi el trabajo de Ia losa es semejante al de -

dos trabes normales entre si y quo descansan en cu.lro apoyos. Adeoas de las -

condiciones de equilibria deben cumplir con Ia condicr6n de compatibilidad de

deformaciones en el punto comun de ambas vigas, (fig. 3.2.29). 

Cuanda Ia relacion entre el lado largo y el lado corto as Mayor de dos, Ia losa 

transmits practica1ente toda Ia carga segun el sentido corto. Por ello para que 

Ia losa sea eficiente y realmente trabaje de manera semejante en los dos senti

dos, es conveniente que los claros sean de magnitud semejante. 

legun el tipo de apoyo las losas puedan dividirse en cinco grupos principales: 

·~ ·•. 
, .. , 

.. u: 

a) Losas sin continuidad con los apoyos. Esto ocurre en las losas soporta

das en vigas de acero o muros de oaoposterias. 

b) Losas coladas monoliticamente con las vlgas de concreto sobre las que. 

se apoyan. lsi se ootiene continuidaden los ljloyos. 

c) Losas apoyadas directamente sobre columnas, Son las llaoadas loses pla

nas. En este tipo da losas es muy importante el esfuerzo cortante que

se desarrollo en una sec cion al rededor de los puntas en que existen 

fuertes concentraciones de tuerzas, como as el caso de las columnas. En 

a11unas ocasiones puede ser necesario el en1ruesamiento de Ia secciDn .. 

con el fin de resistir el esfuerzo cortante que so desarrollo. Este ti

po de losa so puede aHgerar con block hueco, o bien dejando huecos in

terlores, para obtener una losa con monos peso propio. 

d) Losas apoyadas sobre el terreno co10 es el caso de los paviNentos de -.. . concreto • 

149 lias, por medio de alguna trabe de borde. 

f) Losas continuos son aquellas que se apotan tie manera continua sobre varios 

apoyos interledios. En esto.s apoyos Ia losa tendra capacidad para transmi

tir momenta flexionante y fuJrza cortante. A su vez este tipo de losa po

dra ser apoyada en un sen tid<> o petioetralmontq epoyada. 

El anal isis elastica de las losas noes un procelrloiento sencillo. La ecuacion

dilerencial que expresa las condiciones de defHmacion· de una placa es 

" 
en donde 

vz < ova "' ) = U2.L.L 
D 

2 ( v2 "') = 2.4"' + 2 0 4 "' + d4 7 
'V ~ ~ 'C)Y 

D = -~.L~---· ( rigidez de Ia placa ) 
12 ( 1- ~ 2 ) 

"~ 

• 
tl ... , l#t. ~',II 

·,, , .. 
__ .,,, ··~ .. 

':!'.!~ -~~ t .t" 
- tb 

. .. i··~ 
h = espesor de Ia placa ..... ~. 

",., .. ,j ·' II= relacion de Poisson 
,&Ja..: i6l4 9ft ,t' 

Pua Ia carga, se sigue Ia siguiente na~enclatura: 

• 
• n ·' . .,; ·" ~ •li 

,, 
(~"/~) ... ,, 

)0 

. ~· ~,.~ 

!":-: J~r: 

,.,.;,;,\ , ..... 
\ 

'!.· 
\ 
~ 

y 
. ,, 
fl c e) Losas con lados Iibras, Este puede ser el caso de las losas en voladizn. La solucion Jle esta ecuacion se ha obtenido de manera exacta en algunos casos y 

-tb o en balcon. La unica limitacion a este tipo de losas, es que las reac. en otros por aproxiaaciones sucesivas. Sin embargo para simplificar el analjsis 

.,., 
,;1 

··, 
•• rj 

ciones que se desarrollan en los bordes apoyados, sean las necesarias P! de losas, se han obtenido unos coeficientes basados en anal isis elasticos, modi _______________ + 
ra mantener Ia losa en condiciones de estabilidad.En glllleral las loses. IIUJI&s a ~artir de resultados empiricos. Estos coeficientes empleados en el -

-----------------son elementos muy flexibles pero todavia lo son mas los extremos libres, dimensionamiento de losas aparecen en los manuales sobre diseno de piezas de • 

Para evitar daforoaciones grarides sera conveniente rigidizar estas ori _ concreto. Mediante ellos se obtienen los valores del momenta flexionante dedi-



seno, en las distintas zonas de Ia losa. ~ lat ,i?'< 

En general los coeficientes para obtaner los momentos flexionantes en losas, se 

refieren a cargas repartidas. Los efectos de cargas concentradas son mayores y

en algunos tipos de solicitaciones sari convenient& que las cargas concentradas 

sean recibidas por vigas 0 trabes mas resistentes, para evitar delormaciones -

grandes. Si Ia magnitud de Ia carga concentrada nolo amerita,habri que trans

foroar dicha carga en una repartida de elettos semejantes. 

Finalmente, conviene recardar que en Ia seleccion del tipo de losa, ademis de

una serie de factores de caricter estructural, tales como tipo de carga, magni

tud de los claros, caracteristicas de Ia estructura general, etc., de.be tomarse 

en cuenta Ia tacilidad en el cimbrado y construccion de dichos elementos, Por

ejemplo una losa plana es mas economics de construir aunque tambien hay que li

ner en cuenta que su per a I te no as tan economico COlD un sisteMa de pi so lorn

do por losas y trabes. 
'"-

3.2.7 La membrana 

La membrana as una·superficie curva, de espesor 1uy pequeno y sometida

a cargas normales a Ia superflcie. Su comportamiento es semejante al de los ca

bles, es decir, no pueden soportar esluerzos de compresion ode flexion. El 

equil ibrio de un elemento aislado de Ia membrana, se logra entre los esfuerzos

unifor1es de tension repartidos en su perimetro y las fuerzas externas. Para lo

arar este equil ibrio es necesario que Ia membrana tonga cierta forma o curvatura. 

En cualquier direccion que se con~idere, en un punto de Ia membrana actuari un

esfuerzo de tension. 

Para obtaner Ia ecuacion de Ia membrana, se puede aislar un elemento, pertenecieg 

tea Ia superficie, sometido a Ia accion de los esfuerzos internos y de las fuer

zas externas, que en este caso se van a considerar como uniformemente Tepartidas. 

'- 'i-

Fig. 3. 2. 31 Esfuerzos de ••brana 
-.+-
.Ill ,..., 

150 I partir de Ia con~icion de equilibria 

~ fv = o __________________ ___:_ ____________ _ 

P. dSx. dSy=2. h · d9x. dSy + 1.Ty ·~ dSx 

2 
' '"' 

d 9 x • R1 = dS1 

1 dQx 
·-R-x-= "~·;--

Por definicion de curvatura y definiendo Ia ecuacion de Ia superficie como 

Z(x.y): 

...!_=~ -~ .... ••lt~l •• YU iiMt" t.itl ttif •th·MI¥• i:t , ..... 

.,. ~ ,z 
J311U rn tJ,· · • 1 il ftl'i'tti<! ltttl ttl ., .. It fti1 It Diiltl :fi. 

'd'r 'dG. 
'C),.,=~ 

, ll ~n~l'l'-o: -, · 4~, 1.1 !..!" .! (i 
.a•itt-1 ...... M li>;• e w.a:~ii. tO IJ!ll INti ltb 

Sustituyendo en Ia ecuacion de equil ibrio .:. 
. u !\ ., \ ., 1_ • 

'i! \ 
P • dS, • dSy = T x • dS 1·Jo?-.'J:' Ty • dS, • dSy .~ 1, 

...... d1 (t 

-Ill ~·· "d'l D:T, ~ ... T.,-
r 'd ><' ~ ' 

En realidad esta ecuacian corresponds\ una generalizacion del estado plano que 

se oresenta en el caso de cables. II considerar el valor de "p" como constante

en proyeccian horizontal, sa obtiene como solucian dos parabolas en ambas di -

recciones. Las concavidades de estas parabolas pueden estar hacia arriba o ha: 

cia abajo indistintamente. La membrana se puede definir como una superlicie fu

nicular, como una extension de Ia I inea funicular ya estudiade. 

La fOrmula es corrects para cargas repartidas pero no puede aplicarse en el caso 

de cargas concentradas que producen deformaciones muy grandes. Para el ciilculo,

puede suponerse, en una primera aproximaciiin, que las cargas concentradas son r~ 

sistidas por un conjunto de caules que intersectan en el punto de aplicacion de

la carga. 
, --~~rr~~ ~ ~ 

•.t• 
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jor comportamiento si tiene,an"ptutl, forma circular aunque !albien puede sar 
152 por razones constructivas. 

<! 
... .,,: 

cuadrado, recta~~gular, elfptico, etc. El comportamiento de Ia membrana se mei~--------------------------------
ra notablemente si los cables que Ia forman sa refuerzan a manera de darles : 

una tension establecida. Con ello sa logra una manor deformation de Ia cubier· 

ta y una mayor flexibilidad de Ia mis•a. 

3.2.8 Estructuras laminares 

Las estructuras larninares o cascarones, son superficies curvas cuyo as

pesor as muy pequeno en comparacion con las dimensiones de Ia superficie. Deb!_ 
do a su forma curva, de gran momenta de insrcia, as que estas superficies das! 

rrollan una &ran resistencia o flexion. A diferencia de las vi&as en que Ia •. 

resistancia se obtiene a partir de una secci6n IIana, en este caso su resist•! 

cia sa obtiene a partir de una Ina p&quena pero distribuida da !II 1anera qut· 

se logra el mooento de inercia necesario. 

Su relation con Ia membrana, es Ia misma que existe entre el arco y el cable, •• 

Asf co•o Ia membrana trabaja a tension, en el cascaron,los esfuerzos dominantes 

son de compresi6n, aunque tambi8n sa presentan esfuerzos pur flexiOn y por as

fuerzo cortante. En el caso de que Ia superficie adopte una foru samejante a· 

Ia que sa desi&no como SIJl)erficie funicular, los esfuerzos saran exclusivamente 

de compresion. Por esta razon hay que verificar que los esfuerzos sa llnten&an. 

dentro de ciertos lfmites para evitar efectos de pandeo. 

Generalmente sa construyen de concreto armado ya que las caracteristicas de IS• 

te uterial lo hacen apto para resistir el tipo de esfuerzos que sa desarroflan. 

En terminos &enerales, sa pueden distin&uir los si&uientes tipos de superficies· 

ltoineras: 

1) Superficies de traslacion. 

Sa olltienen por traslacion de una linea curva o recta sabre otra linea curva pia 

na. Asi una superficie cil(ndrica sa obtiene por traslaclon de una recta que sa: 
.apoya constanteoente sabre una I inea curva, a Ia cual es noroal. Los cascarones

.cllfndricos, pueden dividirse en tres &rupos de acuerdo a su relation de dioen • 

siones longitudinal a transversal. Cooo ¢;,varian poco en Ia practica por nzo

nes. constructivas podreoos considerar unlcaoente Ia relation L!R y defini r para: 

L) 2.5 
T 
L 1( 2. 5 
"R 

Casco ron Ia rao 

Cascaron corto ~3 !t_ ~ .[ .~:1 

0.5 <if-< 2.5 Cascaron interoedjo 

La mayor fa de los cascarones ci I fndricos sa construyen para longitudes que va

rian entre 5 y 50 •· con espesor de 5 a 15 c1. El ingulojilocvaria de 35 a 40° • 

' ' ' 

', ' .. 

., ·~ 

~' /'', ' ., ~k"'fJ" 
---------- . 'V"' e,'"' 

~ 

ll.o lll•IU )t ~,11.11-\ 

ll' 

., 

I 
I 

\ : 
\ I 

;,h~ ... ll.~IO tlLVi 

lb CA\tlo.U.. \~ U..... K 

• lilt• U e· ·'" 11 

Fl&. 3.2.32 Cascarones cilfndricos 
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El anallsls matematico supona un material perfectamente elastica en el cascaron 

y se basa en consideraciones de esfuerzo y deformacion. En Ia siauiente fiaura- ,1 tJ 
sa indica Ia descripcion de un elemento de cascaron. 
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Las tuerzas 1 •o•antos que actuan en el cascaron son: 

,-.J 
" 

Oiraccion positiva 
de losajes. 

a. 

1~. ; ~.:: 

Los dasplazo•iantos en un punto son: 

~ J Fuerzas extarnas. 

Nx, N¢: 

-.,. 
Fuarzas normales 

Fuerzas cortantes 

,,, It 

~~ ,,. 

Nx¢ ,N<px: 
ax, lip : Fuarzas cortantas transvarsalas. 

.. 

liP: lomanto transversal 

II looanto lonal tudial 
lx¢ Mo•antos torsional 11 11 

., . ~-.t sb us 1 r ·"'' ,s~ 

-~ " ·« .. ..... 

a:; . L. ta) .,. 'q ~ JJ 

=-~;. . .. ,.., 

Los sentidos lndlcados para fuarzas, •o .. ntos 1 desplazaMientQs son positivos. 

Por aquilibrio de fuarzas an Ia diraccion del aje considerando un elemento dif! 

rencial y aplicando las acuacionas de compatibilidad, se pueda resolver el pro
blema elastica. 

Existen oatodos aproxl1ados para encontrar los ntuarzos an un cascaron, par -
eja~plo al si&uiente: 

a:H.: ....... ,. '~> ~ "''~-f.;.. 

~( 153 En el caso de cascarones "laraos• as uti I al metoda de Ia viga. En esta metoda

so supona que al cascaron actua como una viga de seccion circular zpoyada en •! 
eas transvarsalas. En esta caso el momenta flexionante longitudinal se daterli· 

na como el de una viga simplemecte apoyada y los esfuerzos longitudinales se -

calculan a partir del momenta de inarcia de Ia seccion transversal. 

$ I 

-~11 
' I 
" I 
" R'\~ 

~ 
0 

7. 

' . 

lt'.l J .tr sea R = radio sacci on t ransvarsal 

,.., ~ =lnadlo angulo I at-C 

[ 8.1 • I 

J = espesor cascarOn 
_ R san ¢ R 
'1.':~ 

I H; ... como 

I+ " = R 
'Ul ~ 

entoncas 

111'1' 
·, 

,r-ot·:.. 1" 

~~~) 

·~ 

:·.• , . 
·~ 

• ~I ••r "'" •ol••·,~ = 111. ~) 
: ~ ~ 'J .i ; t ~IJ P l 

~ . ¢11< 

.. ,,,._ r 

El 101anto de inarcia con respacto al eje Cfltroldal rasulta sar: 

... :t) :: 2. J R.\ r ~ ... k• tl .. - s ...... ~-~ .. 1 
2. A <P~ • 
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Ei•plo: 
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~ .... 'I 

L = 38 m 
R = 10 m 

<It:' 40° 
.. , 

.~ 

'•i.I~J ;s~ .lli\t.;~l,a·,, ·~-

~· 
q = 245 kl/12 supuasto. partiando de que •• 

.' • 2 ' ~ 
$ = 7.5cm 

"' ................ 
• ~.'!1!1.1! 1 ~- .dl tbtll tufuuu •.- peso propio = O.Ol5x2400=180 kl/m2 

•• . lit ... 

Suponi~ndo G = 7.5 em. 

7 = 10 '~-~] = 0.80 •• 
t 0. 70 

.. 
impermeable -··---· 25 " 

caraa viva .. ----·- 40 • 

245 Kl/m2 
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Car&a por oetro I ineal 

2~· ~ 2X1Dx0.698x0.245 ~ 3.41 1/m 
El momenta flexionante en Ia direccion lon&itudinal uri: 

I ~ !j2 ~ 3. 42 X 382 " 554 II 

8 

Mx compresion" M! x 0.8 x 0.075" 59.4 1/ii 
O.'i, 

Como el area as igual a 7.5x100" 750 cm2 el esfuerzo de coopreslon es 

fcomp. "~" 79 k&fcm2 

750 
11 tension~~ x 0.075 [ 10 (1-J88)- 0.8 l 

o. 55 
.. 114.0 t/1 

/ ,. 
' 
)l 

Con un anal isis exacto se obtendrfan los 111ulentas valores pare: 

Nx compresion" 51.4 111 

Mx tension "148.0 l/1 

-1 

La teorfa de Ia vi&a nos da para este caso fuerzas de compresion que son 19-
uyores y Ia fuerza de tension 22S manor que las calculadas por un matodo BIIG 

to, sin embar&o el •itodo de Ia vl&a resulta util para un diseno prelllinar y. 

podar lljar las dioensiones del cascar6n para efectuar al diseno deflnltlvo. 

Para el caso de cascarones (cortos) as ulll Ia teorfa de Ia oeobrana pen dlst' 
no pnlilinar. Sa supone que todas las fuerzas actuan en Ia superflcle del CIJ 

11. caron I QUI no ulstan IDIBntoS flexiDnll 

tas. 
l·,l, ...... 

Entontes, unlcaoente las fuerzas Nx, 11:1> I 

_ , ~ NX<i""II:I>X actuaran en el elemento de casc1 tf.i1 JJK:• ron. Si X, 1 1 l son. las fuerzas exterio• 

res se pueden establecer las ecuaciones de equiiHirio don~e IX, 11:1> 1 Nll¢ son • 

luerzas por unidad de lon&i tud 

... ~··.t.; ~·:~>: .. 
'oll 

....... 

~~ 

·~ 

,. 
t;· 

aN. 'C!W.,t-+ X rx ... ~~.:~; .. o 

~~ ... ~ ~ .. '( :o:O 
'd;"' .. R'.); 

M; -111. .. 0 

·~~ ... ~_....,,,.~;:.~-f-~·~1. 
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Si X, Y y l son luerzas conocidas obllnemos licilunte los valores de 11:1>, de.::' 
Nl¢ y de Nx. Si las cargas que actuan son gravitacionales y p' as Ia caraa por 
unidad de area, entonces: __________________ _j 

x = a 
Y " p' sen 4> 
z.- p' cos 4> 
ll:j>= ZR"- p'R cos¢ 

Nll¢ * - 2P' sen 4> x 

Nx " .lL..ill..!l: .£ + c2 •• 
R 2 

·-, 

(~·\,-.. ;~ 

Cooo lx " D en 1 = +t _ entonces c2 , p' ~ L2 
ll. ::4 

.~ 

"' 
l>~'f if ' 

1 por tanto ••• :~ ... .. 
.. "p' Sll.i ( x2 -~ )!el ~· ~

·····~ 
~ 

·It"' ~··. ~ 
/\( > 

~··\. 
\ 

II. 4 

Resuoiendo, las fuerzas de mtobrana son: 

11:1> = - p' R cos ¢ 
:n .... ;nu •• nt nt•ooaul;»t aU 

Nll¢ "-2P' sen ~ 

Nl"P'-ru (x2·¥) 

Supon&aos que: 

L " 3. 5 I 
R " 10 '#' t·· 

4t" 40D 

p' * 245 kll12 
G" 7.5 em 

•t. ,II 

~ 
' 

' 

IHtWI ~~ · 

_. ' i" ~ I •: l: + 

•IIWIJ.'),l) ... 

Sustituyendo val ores en las ecua:iones obtlnidas: ·t ttl!<• · • 

ll:j>" • p'R CDS¢" 0.245 X Rli X CDS 1/>" 2.45 CDS¢ (1/1) 

\!;t f • 

Nx¢·" -· 2 p' sen ¢ x " - 0. 245 x 2 sen ¢x = - 0. 49 sen¢ 1 ( t/1) 
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-'I. 

• 

.• ' i ~-

II: p' ~ (1 2 
• !!J: ~CDS¢ (12 • 3.08) (1/1) 

R 4 10 '"" _ 

, de donde podemos obtener los val ores de las fuerzas para cualquier 1 y ¢. Oe un 

anal Isis exacto obtendriamos resultados IUY parecidos entre los dos oetodos 

(teorla de Ia oembrana y exacto) para Ia zona central del cascaron y un poco d! 

1erentes en los utremos del casc116n. 

Podemos decir que en aeneral. en los cascerones cilindricos las fuerzas dominan

tes 1on Nx. Nl¢ y liP. y el momento dominante es IP Sin e1barao lx y II¢ adquie

ren importancia an los cascaronas "intermedius•. 

En las siguientes arificas sa observan Ia variacion de II¢ y Nl para los trn II· 

~os de cascarones (largos, cortos e intermedius): 
VA I C\ON t 1'\ol .. It 

tA'C~tO., Ul~O 
"\.,/ L~st._ .. .;., tot.To 
~ltuu•o~ lottDio 

VAt.l.._lt'..ION 01 N~ 

~ 
~ 

~ .. , . 

\ 
...... , 

!/ 
+ol 

IIi I 

""' .. -·-. "' ~ -·-·- ................. 

j 
; 

' ·-·-· , 

LA bL·-· 

·---"' ~ '1114& 

• 

lo• tff. ao• 4o• ( 
-4 lo' -. lo' -.. \0' o' 

·~r~--~--~----+---~ 
O ~ fTt ·~A-~-~ 1'111\.RA ~ ,// 

~ ~ r-··- ................ ,:: ... :.. ...... .. 
Fla. 3.2.33 Graficas par• esfuerzos en cascarones 

Un punto muy importante en el diseno de cualquier tipo de cascaron es que debi

do a qua son estructuras de muy poco aspesor comparadas con Ia superficie que-

... cubren deben siempre revisarse los esfuerzos criticos de compresion que puede -

- D p/Gducir el fenomeno de pandeo. Es decir debe fijarse el espesor del cascaron de 

-' tal manera que no exista Ia posibi I idad del pandeo. Otra medida que puede adop. 

·~ 0 
tarse OS el empleo de'"atiesadores" 0 "COS!illas que rigidizan II cascaron diso! 

nuyendo Ia posibilidad de pandeo. 
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En un pun to cualquiera del cascaron se pueden combinar oedianto el ci rculo dq,. 

lohr las fuerzas obtenides y asi obtener les direcciones y magnitud de los as. 

fuerzos principales con los cuales se dimensiona Ia estructura. 

luy rmportante es el proyecto de los elementos de apoyo del cascaron. En los e! 

• treoos se suele apoyar en arcus o diafragmas de concreto (timpanos) muy esbel -

los. En sentiao lonaitudinal debe colocarse una trabe de borde con Ia suficiente 

riaidez para transmitir los esfuerzos del cascaron y evitar Ia deformacion Iran§ 

versal de este. Justamente en las orillas y debido a Ia presencia de elementos. 

oas riaidos, es en donde se pueden pressntar momentos flexionantes de importan. 
cia actuando sobre el casceron. 
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fia. 3.2.34 Oistribucion de esluerzos nor•alos en un cascaron 

ci I indrico. 

\ -l-.-· 

•D 

Para tener una idloo acerca de Ia importancia de los condiciones de apoyo, basta

'"" recordar Ia boveda original, que es una superficie cilindrica apoyada sobre un

tl ouro continuo. Si sa aisla un elemento transversal de esta superficie, sa vera. 

que sus extremos se encuentran apoyados sin sufrir desplaza111ientos horizontales

o verticaies. Por lo tanto su comportamiento es semejante al de una sucesion de

.. ,. arcos transversal~s sin flexion lonaitudinai, ya que no hay desplazamientos reiJ 

.~; tivos entre dos arcus contiguos. 

2) Superficies de rotacion. 
1 Jw-•l'll•llfo\tt li»i.4- ....... ,!: ;~ 

Las superficies de rotacion so obtienen por rotacion de uoa curva plana alrt 

dedor de un eje vertical. La superficie mas conocida es Ia cupula esferica (fia. 

'3o2.35). Se puede imaginar esta superficie como formaa por un conjunto de meri

dianos que transmiten las cargas a los apoyos mediante esfuerzos por flexion. La 

deforoacion transversal de los meridianos esta imjlldida por los anillos hlllrizon

tales llamados paralelos. Una parte del meridiano tiende a abrirse hacia el ex-

terior, mientras que Ia superior trata de empujar-llffia el interior, lo que qui! ~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~~re d~ir ~e unos paralelos tra~jar~ a compresi~ y otros a t~sion. El limite 

.. , ~~··"' '"·''''••• ''' ,.,,,, .. ,,' " •• ,.,, ,·::. esta justamente definido por un lnaulo de 52° a partir del eje de Ia esfera. 
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N Fia. 3.2.35 Cupula Esfarica. 
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Un alemanto de Ia suparficia, astari so1etido a esfuarzos urales, de tension 1 

compresion seaun Ia dlreccion de los Mtridianos y para-lelos. Oabido a Ia <Ill· 

tria de caraas y de aeooetria, no aparecan asfuerzos cortantes en un ele1ento. 

como el indicado en Ia fiaura 3.2.35. En los puntas carcanos a Ia frontara con· 

Ia trabe de borde, sa pueden presentu osfuarzos de flexion no conslderados en • 

el anal isis anterior dabido a Ia continuidad existents •ntro al cascaron y Ia • 

t reba de rig i dez. Los as I ut r zos i nd i cados cor rnponden a un apoyo continuo en tg 

do el parimatro infarior. Siestas condiciones ca1bian como saria tl casu de VI• 

rios apoyos aislados, Ia distribution de eshiiiiZOS an Ia suparflcfi seria disliD 

ta. 
3) Superficies realadas. 

Se obtienen por desplazaolanto de los dos extramos de una linea recta sobre

dos I inaas planas distintos qua pueden ser ractas o curvas. Las superficies Mis

conocidas son el paraboloida hiperbolico y Ia conoida (fia. 3.2.36) 

Fia. 3.2.38 Superficies naiades 

156 Los esfuerzos en estas superficies se pueden obtener a partir de las ecuaciones

generales de membrana ya conocidas. Esta superficie requiere trabes de borde en: 

su periferia que absorben los esfuerzos transmitidos por el cascaron. -------------------------

Son superficies muy usadas como elementos estructurales ya que presentan una gran 

facilidad de ci•brado, pur tratarse de superficies regladas o con lineas rectas. 

que an algunos casus, como al paraboloide hiperbolico estan orientadas en dos di

recciones normales entre si. 

Superficies compuastas. 

Son cllltbinacionesta las superficies ya descritas. En Ia fia. 3.2.37 se muestran

algunos ejeMplos • ...... . 
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Fia. 3.2.37 Superficies compuestas. 

t I , 

Qun._..., 

,a .. 
De lo expuasto se concluye Ia existancia d! dos posibles estados de esfuerzo an

las superficies laminaras: como membrana y admitiendo momentos de flexionJ La • 

normal as qua se presenten los dos casus con praponderancia de algun tipo de es

fuerzo. Atancion aspecial raquiere el calculo de los esfuerzos principalmente de 

flexion que se desarrollan en Ia frontera con las trabes de borde y con los apo

yus. La posicion de estos elementos y sus condiciones de rigidez modifican de •! 
nera i!jportante Ia distribution de esfuerzos en Ia superficie, tambien es conve

nionta recorder qua asta tipo de astructuras dasarrolla su rasistencia dabido a-

.. 



su iBOmetria, por lo que para ob.tener condiciones estables habra que proyectar 

superficies de doble curvatura y proc1•rar que durante su vida uti I so mantenaa 
Ia forma original. 

En los casas an que sea necesario comunicar rigldez a un cascarOn se pueden pr2 

yectar arcos intermedios, trabes, diafrag11as que rigidizan de manera importante 

Ia superficie y considerar Ia modification correspondiente en el eslldo de es
fuerzos. 

I 

Con este tipo de estructuras sa pueden obtener espesoros 1uy pequenos ya que sa 

han lleaado a obtener valores del arden de 4 a 5 c•. Sin embarao es cmveniente 

tener en cuenta que en esta clase de superficies son importantes las contracclg 

nos por fraauado y por cambios de temperatura, por lo que algunas voces sera ng 

cesario fijar el espasor de acuerdo con otras consideracioned de orden pr8ctico. 

El comportamiento de los cascarones so oejora de manera muy importante aplican

do fuerzas de presfuerzo en las trabes de borde. Con ello se logra una mayor • 

resistencia un aumento en ducti lidad, al misiRo tie•po que una disminuci6n de ... 
las 11rietas que aparecen en este tipo de estructuras, 

3. 2. 9 ~~~=.!!!!~.!!.~.~-~~~~ 

Lu estructuras o losas pleaadas resultan de un arrealo tridimensional

de elementos o losas planas. cuya union permite lograr una estructura estable

capaz de sopor tar car gas. Una estructura de este tipo esta' sometida a esfuuzos 
de flexion lon11itudinales J transversales. Son de espesor deliado pero su resiJ 

Iancia Ia obtienen a partir de su forma a•o•etrica que les permits desarrollar

un aran momenta de inercia. So co•portan co•o viaas de seccion pol iaonal y como 
tal sa realiza el anal isis estructural. 

Pueden construi rse de madera, acero, alutninio y principalmente de concreto re • 

forzado. En este ultimo caso Ia construccion se lacilita ya que esta class de. 

superficies son planas J por lo tanto estan !armadas por elementos rectos, 

De acuerdo con su foroa, las lo,as Pltaadas, pueden clasificarse como: 

'~ .~ 

Pr ismat icas 

Pi rami dales 

Pr i smo idales 

' •I 

curvas en planta 

,,, ... u •• /, .. u.s.t ·••'" ~J 
il'S;'l', !ft til ,.,. ~ •_,tut !I· tr., 

[iSjJrinuiticas pueden usarse para varios tipos de construcciOn tales como cu. 

biertas, puentes, torres de enfriamiento, etc. Se caracterizan por at hecho de-
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que consisten L placas rectangulares que sa restringen unas a otras por •edlo

de diafraamas transverdales o por marcos <iiidos. Un ejemplo del tijlo prismatioo 

es: 

Fig. 3.1.38 Estructura pleaada prismltica 

Las piramidales pueden utilizarse como cubiertas en salonu de exposition, to -

rres de enfriaoiento J silos. 

J"f !t'Mf1~ WJ td- JJ;fJ11M,11f~~ tt 

J.; £-.i S8 \. IJ;l,.. .. .. 
Fl&. 3.2.39 Estructura plegada piramldal 

En las de tipo prismoidal pueden considerarse los eje•plos 1ostrados en las -

siguientes figuras. Son un tipo interoedio entre las prismaticas y las pirami

da les. 

~· 

•• 
:n 

•• 

~~~ ..,,~ tJ.l...l 

.... 

... 
Fig. 3.2.40 Estructura plegada prismoidal 



Las que se clasifican cooo curvas en plants se usan principaloente en Ia construe

cion de puentes. Quedan formadas por las vi&as principales (exterior e intuior) 

diafra&mas horizontales (sistema de piso y diafragma propiamente dicho). 

-~ 
i ,r-
l J. 

!' ( .~(. 

fig. 3.2.4) Estructura plegada con planta circular ~ 

Si unicamente dos placas se intersectan, Ia losa plega~a se denooina siMple y sl- :.j 

son mas de dos placas las que se interse~tan en una junta, Ia estructura sera una _ _. 

losa plegada multiple. Cada elemento 0 placa se COiporta COlO una viga desde el ~uu 

to de vista de Ia teorfa elastica. El aspecto oas important& en Ia teorfa de las Lg 

sas plegadas es hasta donde Ia union antra placas adyacantes puede considerarse la

teralmente restringida. U suposicion de uniones lateraloente restringidas pumite-

anal izar este tipo de estructuras en una forma simole.lependera de cada caso en. pa! 

licular, asf co1o de Ia configuraclon de solicitacionas a que este sujeta, Ia nece- II Ill 
sidad de considerar los, desplazamientos laterales de las uniones en el anal Isis P! ~ 
ra obtener los elementos mec;nicos reales.lin secciones abiertas sooetidas a fuarzas •• 

lateral as de viento o slsmo, se pueden proouci r esfuerzos cortantes por torsion si-

la resultant& externa no pase por el centro de torsion de Ia figura. El calculo de

esfuerzos sa hace aplicando los princlpios de llicanica de lateriales, 

1.2.10 luros de contencion '· / '· --------
Los muros de contencion son superficies contin111s que resrsten las fuerzas

horizontales producidas por el empuje de distintos oateriales. Su funclon es Ia de

contener materiales cooo tierra, agua, granos, etc. En Ia fig. 3.2.42 sa ouestran

las cerecterfsticas mecanicas del empuje activo de tierras segun Ia teoria de Rank! 
ne. 

,.., .• .u:),'O.I'. ia~ ... S .f 

158 -~, 

,4. 
\ 
\ 
\ 
I 

'i 

... " Iff 

~ (I(~ .. 'L____ 

Ho 

' "• 
1 

Fig. 3.2.42 Empuje de lierras 
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En Ia figure 3.2.42 se sigue Ia siguiente nooenclatura: 

.!)41 

.J"::;~o lUll aJsf;.a ,ut 

~=Peso volumitrico del material seco. 

't'= Peso volumitrico del material humedo. 

'6'w= Peso volulitrico del agua. 

"' = Sobrecarga. General mente de 1. 5 a 2 Ton;m2 
tp =Angulo de reposo del material. Para arci lias 

de 15•a 20° 
!''' c =Cohesion del oaterial de relleno. 

'!~ U.t 

Jml"" R) 

se suele tomar 
·ob 

•• 
En los casos en que sea posible, es conveniente ellminar Ia presion producida por 

el agua, mediante Ia solucion de drenes en Ia parte inferior conectados con un -

filtro en Ia parte posterior del muro, que permiten su libre circulacion. 

Los empujes horizontal as, al actuar sobre el 'muro producen un estado de esfuerzos

Y deformaciones en su Interior y uteri oroente pueden provocar el des I izamiento sg 

bre Ia base o bien su volteo. Por lo tanto en el diseno se procurara que estos sa

encuantren en condiciones aoecuaoas de resistencia y de estabilidad. 

En Ia fig. 3.2.43 se ilustran algunos tipos de muros de contencion. El empuje dei

IUIO se puade equi I ibrar en algunos casos, con su peso propio uclusivonnte. Si • 

..... >"''t 

'n .r:tH/J! 

y 

'"1 Hi .,, 



el 1uro Iiane un parame~inclinado, el peso del aaterial que descansa directaaeo 
Ia sobre el talud, ayuda a evi tar el vol teo. Este tlpo de muros llaaado de a rave • 

fr'''~i -=1_ is 1: 
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~ Fia. 3.2.43 Distintos tlpos de muros .- ......,. 

~dad (fiauras (a) y (b) Uti sometido a esfuerzos de compresion ya que su peso sa 

utiliza para anular los efectos del empuje. El momento de voltto con respecto al 

talOn, debe estar equilibrado por el momenta rasistente por caraas 'lli!rticalas.lo 

1ismo sucede para Ia condition de des I izamiento. En a•bos casos el coeficiente

de seguridad debe variar entre 1.5 y 3.0. Para aseaurarse que en cualquier punto 

los esfuerzos son de coopresion, Ia resultante de las fuerzas, en una seccion • 

del muro, debe pasar por el tercio medio de Ia oisma. 

~. 

Algunas veces es conveniente no racurrir a volli•enes muy pesados de material, -

que~n momenta dado puada ser muy costoso o bien que transmi ten esfuerzos gran • 

des a Ia cimentaciOn. Los muros de concreto reforzado con volumenes de material ... 

relativamente mas pequenos pero que permiten resistir esfuerzos por flexion, rej 

IIDnden a otra soluciOn. La losa de cimentaci6n tendd las dimensiones necesarias 

,ara evitar los efectos de deslizamiento y volteo. El par resistente de volteo,

se puede incrementar aumentando el peso del muro, como ocurre en los de gravedad, 

o bien aumentando Ia distancia de Ia resultante vertical al punto de &iro y esto 
sa puede lograr aumentando Ia dimension de Ia zapata. 

Este tipo de muros puede ser de seccion consta11te a variable, fo nacaurio jlala

resistir los esfuerzos por flexion fia. 3.?,43 (&). Se puede aligerer Ia seccion 

si se proyectan como losa de seccion constants apoyada sobre contrafuertes inter 

....... 

159 11dios a los que transmits el empuje. Estos elementos sa proyectaran como viaas so

letidas a las solicitaciones originaNs por el auro. 

lo es necesario que el espacio delimitado por los contrafuertes sea una losa plana. 

s,e puede disenar un cascaron, boveda o alguno de los elementos estructurales descrl 

to en los puntos anteriores. Las cortinas de presas se adaptan a las indicaciones-

1enc i onadas. 

El muro se puede complamentar con una pantalla impermeable, que prolonga su parb!. 

inferior. Tiene por ob1eto inpedir Ia filtracion del agua de un lado a otro de Ia

pantalla, que en un momento dado puede hacer fallar por esfuerzo ;ortanta el suelo 

provocando el des I izamiento del mismo. 

ll 3. 2. II -~~!E-~!.! .. P.~~-!E.~-~ ~:~-.: 

El marco esta formado por Ia combination de una vlaa horizontal que forma

el cabezal y las columnas laterales. Generalmente se procura que Ia union o o~do -

entre los distintos elementos, sea rigida con el fin de que se puedan desarrollar. 

Mementos flexionantes y por lo tanto presenten caracteristicas de continuidad. El. 

pOrtico tiene b8sicamente, las mismas caracterlsticas con Ia diferencia de que Ia ... 
viaa superior presents una doble pendiente (Fia. 3.2.44). Su comp crtamiento mecani

co es semejante ya que en una seccion cuatquiera sa desarrollan principalmente, es

fuerzos por flexion y esfuerzo cortante acompanados aeneraloente por asfuerzos nor-
oal es. 

f ~ I ! I : 

PorIa forma en que sa emplean en Ia construccion, deben ser capacas de rasistir • 

fuerzas horizontales debidas a sismo o vianto y las fuerzas verticales que suelen. 

transmitlr algun sistema da piso o techo apoyado sobre el cabezal del oarco o por. 
t ico. 

Las condiciones de apoyo o de continuidad modifican de manera importante el compor
tamiento de Ia estructura, admitiendo desde luego, que cualqulara de elias debe ga

rantizar estabilldad del marco, (fig. 3.1.45). Una primera soluclon que sa plantea

es Ia de articular los extremos de cabezal. lparentemente es flrla solucion economic& 

ya que no transmite mementos a las columnas, cuando el marco Sl encuentra sometido

a cargas verticales. Sin embargo su comportamiento ante fuarzas l.ater.ales es deli. 

ciente, y~ que se transmiten mementos de empotramiento a las b-ases de las columnas
de magnitud mayor que en el caso de continuidad en los nudos. 

Las soluciones mas aceptadas son aquellas en que exista continuidad en las uniones-

··-·1 

ti 

y en que los extremes de las columnas sa encuentran articuladas A .e.mp.at+a-G-a-s-.- kt.a------------t-
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ultima condicion requiere Ia seguridad da que Ia cimentacion o base va a poder deu-· 

rrollar los esfuerzos obtenidos en el calculo. 

.... 
t ~·,: 
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Fig. 3.2.44 larcos y porticos''' .J\ ~t: i.:" 

Otra solucion aceptable es el marco con tres articulaciones. Constltuye un caso. 

i sos tit i co en 11 •u• I os mom en tos en I os nudos son de oagn I tud mayor que en los • 

casus anteriores. En el anal isis de este tipo de marcos c .. o en cualquier estruc

lura hiperestatica es necesario tumor en cuenta Ia rigidez de las plazas. Segun. 

los valores relativos de esta, asl se modiflcan los valores de los mooentos flo. 

xionantes. En el disefio del marco se modificaran las dioensiones supuestas de II· 

seccion, de acuerdo con los ele1entos mecinicos obtenidos, pero sa procurara con

server sie1pre, Ia 1isma relacion entre Ia rigidez de las coluonas y Ia viga. 
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Fig. 3.2.45 Cooportamiento mecanico de un marco. 



tos 111cos sa pueden construi r de 11d111, concreto, ICIIO. IIC, sepn 111 rn41caciD· 
___________ _.Is que sa dieron en el caso de vlaas o colu1nu. En rul idad el 1ayor problna, con

aisle en detallar lu unlon1s de tel 11n111 que sa pueda 101111 11 contlnuidad del • 

1h1ento. 

-c::- --
., 1m" ' ., .... lJ I t 

Fl1. 3.2.48 Contlnuidad en los oarcos rlaidos 

Los Marcos pueden prasantar desplaza•ientos lateralas de i1portancias producidas. 

por luerzas lataralas o bien por asimetrfa on Ia aplicacion de cargas verticalas •• 

La l•portancia de. estos oovioientos dependeri do· Ia matnitud do las cartes, de qa. 
rl1idez de las colu1nas y de Ia continuid'ad que so haya lotrado en Ia astructura:

En alaunos casos as convaniente disanar el marco para soportar caraas varticalas. 

exclusivamenta a impedir los desplazamientos lataralos por 1edio de muros o contr1 

vientos capacas de rosistlr las luerzas cortantos. En el casp de varias crujias • 

(3.2.44) noaa necasario que los eleMentos de riaidez sa encuentron localizados en

todos los claros. Basta con que sa encuentre en una sola crujia, pero que sea capaz 
de rasisti r lode Ia luerza Ia tara I que sa apl lea en el •arco. 

Puode suceder que el 1arco sa encuontra lormado por una losa horizontal y muros ver 
ticalos, que edemas de cu1plir con Ia funcion de alauntos a compresion puaden ser

utll izados como ouros de ratencion, Este pod ria ser el caso de un puente o paso a • 
1-------------~lsnivel. 

~ '•I• . •\l· ~ 

3. 3 ~!!!.!.'!~~~~~ 

Un sista•a de piso es una co1binacion de ele1entos estructurales con al lin de 

161 

<! 

Lis pri•aros sistnas de piso construidos, estuvieron forudos por 11ft conjunto de ta • 

blones apoyados on vtaas de ladera, que a su vez trensmltian las luarzas a las colum. 

nu o •uros da caraa. Este tipo de piso, osta lilitado an cuanto a Ia dimension maxima 

ae los claros y a Ia uanitud de las cartas que puode soportar, ya que doponde de las

caracterfstlcas de Ia ladera y do las escuadrfas disponiblas en al mercado. Actualmen

te uist1n otros tlpos de 11lariales que puaden sustituir con ventaja este sistema. 

,,._. 

.. oH!J 

• II 1 l'tlo 

'·:r··""~-.--~,er 

Fig. 3.3.1 Alaunos lipos de sistema de piso 

lediante el eopleo de perfiles de acero combinados con elementos de tabiqua o ladri. 

llo, sa pueda obtonor un piso a base de bovodas que todavia osta on uso. Sobre los -

elementos curvos asi construidos, se apl ica un rellono do tierra y un pi so do comonto, 
para obtenar una superlicio ho'rlzontal. 

Las placas de acero, ofracen Ia dasventaja de un mayor costo de los materiales. En • 

aquoll os casos an quo se ha usa do y con el fIn de reduc I r esposoros, so le ap I I ca una 

forma I iaeramente curva, qua ayuda a raduci r Ia magni tud de los osfuerzos, ya que tr! 
baj a co111o a reo. 

lograr una suparficla horizontal de apoyo capaz de rosistlr lu distintas soliclta- El concreto reforzado ofrece una solution mas economica y con mayoras posibilidados-

cionas an ella apllcadas. de solution, teniendo en cuenta los distintos casos <!tie se ~ ~tenntar. Aunque -

sa rapite el mismo princlpio de los pisos de madera, tiona mayor facilidad de ajecu. 

cion y una mavor capacidad de resistencia. El sisteu de piso que es el mas usual, • 



este formado por ona combinaci6n de losa r trabes, coladas monoliticamente, logran'do. 
162 f 

por lo tanto una mayor resistencia del conjunto asi forudo. Se majora Ia rigidez de~-'--------"-

la losa al permitir Ia condici6n de continuidad sobre las trabes r al incorporar a es-

tes el espesor de Ia losa, sa logra un manor peralta del conjunto comparado con a111un\ 

de las soluclones ya citadas. En este sistema de piso, para resistir un determinado • 

tipo de carga, se dispone de las siguientes variables: 

a) Espesor y armado de Ia losa 

ventajas de una losa perimetral. (fig. 3.3.2). 

En cone re to ref or zado sa puede cons t ru i r el t i po de I osa pI ana que no requ i ere apoyar

se en trabes sino directamente sabre las columnas. Tiene Ia ventaja de ofrecer una SU•• 

perficie plana en su parte inferior, flcll do ciobrar r a Ia que sa Ia puede dar un • 

acabado econ6mlco. Ademas, como su peralta total as manor que el de un siste•a de piso 

-~--'1' .......... ~~--... ·-b) Separaci6n do las vigas o trabes, modlficando por lo tanto el clara de-~--------

Ia losa. 

r-r-------- --
c) Oimensiones y armada de las trabu. ··-r-; 

d) Resi stencla del concreto. ;c. 

AI oscogor Ia estructuracl6n, conviene recorder que el cumportamiento de las losas sa 

majora notablemente si. estas son practicamente cuadradas. Para relaclones de claro 

largo a clara corto de 2, Ia losa funciona como apoyada en un solo sentldo sin las • 

j• 

\vttl\i'••Q 

Coan A 

Ja4< 
·fig, 3.3.2 Slst•e de piso for•edo con lous r trabn 
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fig. 3.3.3 Dlversos tipos de losas planes 

10111do por losas r trabos, reduce Ia altura total de Ia estructura de Ia cual for•a. 

par to. Existan diversas variantes segun el tipo do aopl iaci6n de Ia columna (fig.3.3.3). 

6eneraloente so au .. nta el espesor do Ia lou en Ia zona de Ia columna con objeto de 11 
leoir lll"tafuerzos de coopresi6n en los apoyos. Por Ia oiSia raz6n se reduce t81bien. 

11 •••onh fluionanto J el esfuarzo cortanta en estos 1is1os puntas, al au1ontar Ia • 
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163 seccion resistente y disolnuir simultaneaotnta tl claro. El engruesamiento en Ia losa 
o abaco, como taobien sole designa, para que sea eleclivo requiere una longitud to. 
tal igual a 1/3 do Ia longitud del claro en el senlido paralelo. Su espesor debe ser. 
tal que el peralta total de Ia losa en esta zona sea de 1.3 a 1.~ veces el peralto • 
general do Ia losa. 

Por capitol so deslana ol tronco do cono, con lncllnaciones a 45° quo so loroa en Ia
parle superior de Ia coluona. Forma una union rigida con Ia losa, capaz de transmitir 
oomentos lluionantes. So cooprende por lo tanto Ia importancia que Iiane, que Ia co
l.umna tonga un oooento de inercia tal que .sea capaz de foroar junto con Ia losa una. 
estructura con unlonas ri&idas. El reglamentopara el D. F., especlfica el oooento de
lnercla, oinioo de Ia columna en alaunts casos • 

Los lltodos comunmente utilizedos en el anlllsis dt losas planas, pueden dlvidirst In 
dos arupos: los npfricos y los elaslicos. 

En los oetodos empfricos SB calcula un momento lo, por labltro, QUI dtDende del Claro 
consider1do, de Ia caraa total que obra sobre el tablero y de las dimensiones del apg 
yo. Este oooento so distribuye antra las diverlls franjas y secciones de Ia losa so. 
aun unos coelicientes empfricos. El tablero so divide en una lranja central de ancho
iaual a 1/2 de Ia longitud en el sentldo consldtrado y dos franjas de columnas, mas. 
ri&idas que Ia anterior, apoyadas en las mismas y cuyo ancho as 1/4 de Ia lonaitud • 
del tablero modi do a cad a I ado del eje de coluonas. Las losas dtbtn cuopli r con los • 
siauientes requ isi tos: 

II• I) 

*I b) ..... ) 
d) 

..,,!.' 
jllt.o• 

... 
!"" 

Los tableros son senslblemente rectanaulates. 'f ,.,,,,P. ... t,. ltflt·tt~· ''.)-j 

La estructura consta por lo monos de Ires crujias en cada direccion. 
La relacion de claro largo a claro corto no debe exceder de 1.33 • 
Para obtener el valor del momento lo, debido a Ia carga total, se supana
una viaa sioplemente apoyada, de claro (L,-2/3 c), para toner en cuenta
los eflctll restrictivos del capitol. Suponlendo esta condicion so obtie

•·u: 

lo = t"' L ( L1 • f c ) Z: f I L1 ( I • f ftJ 2 

.• .t 
en dondt 

1 •· .tt'.J >! 

:p~ l~ t;· . 

• =., lll 

La ecuacion anterior sa hi oodificado para tomar en cuenta tl trabajo de Ia losa en-

' _:.. I 1 ~ , . \ "~· ' J:JJ; # < 

dos direcciones: _______ _ 
----------~--~----~~----------~ 

.... -'! •.';~-... ~-~ ' ' , ?',, 1 

·t II = 0. 09 I L1 F ( I • t f
1
} 

2 

If· 

I"J 
. ..:.J 
... ,.,. ... ·!! 
___ _j 
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El estueilo •u , debe ser inferior a frf 1 {if en Ia notaclon del Reglamento

del D. F. Este osfuerzo as el doble del JIUmi,ti4o en vigas. Esto se debe al efecto -

favorable del confinamiento ya quL Ia fle,ion obra en sentidos normales. 

En losas con peraltes superlores a 25 em., sa permite usar refuerzo si Vu elc. -

Este refuerzo se dimensions colo el de vigas, pero asignandole un esfuerzo per•isi 

ble o de fluencia 50S manor que en el caso de 1i11bros de eje recto. 

los efectos por fuerza cortante an losas, son semejantes a las que sa presentan en 

zapatas, por lo que el criteria de dlsefio debe ser el •isoo. 

los distintos tipos de losas planas, que sa han citado, sa dlsefian con el criteria 

y los procedioientos que sa han •encionado. En las losas planas aligeradas el re

fuerzo sa agrupa ocupando las narvaduras en que se ha dividido Ia losa. En este t! 

po de losas, adeo&s de las consideraciones generales que u·han mencionado, hay -

que verificar los siguientes aspectos: 

a) Calla una de las nervaduras sa comports cooo una viga de pequanas dioensiones. -

En estos ele•entos sa cooprobara que los esfuerzos cortantes no sobrepasen los va

.,. lares aceptados y en caso de que suceda, sera necesario reforzarlo con estribos, -

-M buras Inc I inadas, etc., lgual que an el caso de una viga, 

nJI 
b) La pequefia losa ql•& se foroa en Ia parte superior de los huecos hay que refor -

zarla por flsxion y fuerza cortante como si sa tratara de una losa. Estos huecos

que aligeran de manera l1portante el plso, so cubren con una losa de espesor tal, -

que sea capaz de resistir una carga concentrada en el centro de 1 ton. y sa refuer

zan con una malta de alambron. 

,.. Un tipo sspecial de sistema de plso as el formado por dos o mas sisteoas de vigas

paralelas que sa cruzan formando una reticula. El espacio entre las vigas se cubre 

·~ • •· con una losa de concreto de dimensiones minimas. (Fig. 3.3.6). Cuando el claro a-

cubrir presenta una forma rectangular puede ser mas conveniente orientar las vigas 

l----------~..,;"""''""'a segun dos direcciones inclinadas (3.3.6 c 1 d ). con lo que se logra que todas las 

I 
. r•J vigas sean de Ia misma longitud 1 rigidez, repartiendose Ia carga de manera unitor 

-i•' 11 entre todas las vigas del sistema. La eticiencia de cada una de estas vigas es

lalor por estar restringidos sus desplazamientos, por otra viga. Un caso particu-

lar de este sisteoa de piso es Ia tridilosa, formada por una estructura espacial -

de acere, s&~ejante a los ejemplos que sa vieron en el parrafo de armaduras, y en

la que Ia cuerda superior de compresion se sustituye por una losa delgada de con. 

----------~-~~~. T&lle el eenjt11tto sec.-porta como una estructura mixta. 

'· 
·l ........ .. ...., 
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Fig. 3.3.18' Reticula de vigas 

Si las dimensiones de las vigas son grandes, el sistema da plso deja de comportarse, 

en conjunto, como una placa y en su diseiio habri que suponer cada viga como apoyada

en una serie de nudos elisticos, intersecciones con otras vi&as, en donde tambien -

se encuentran aplicad.as las cargas. Su solucion sa puede obtener por alguno de los

procedimientos anal iticos de estructuras, 

Mu1 updo tambien, es el piso tormado por elementos precolados de concreto que se -

apoyan sobre un sistema de trabes. Permite una mayor facilidad de fabricacion y un

manor tiempo de construcci6n junto con una mayor economla en algunas etapas del pro

ceso constructivo. En cambia requieren de una inversiOn inicial en equipo especial -

de montaje, adsmas del inconvenient& que ofrece Ia lalla de continuidad de las loflas. 



.7" 

Las juntas habra que proyectarlas cuidadosa•ente para lograr continuidad entre los

elementos que forman el piso,asimismo entre estos y Ia estructura, ya sea por media 

de unfirme de concreto armado o con juntas con los elementos de soporte (fig. 3.3.7) 

Fla. 3.3.7 Loses precoladas para piso ~ 
I su vez las trabes se encuentrllrl sin Ia restricciOn lateral en Ia zona de COIPII· 

siDn, que represents una losa colada monoliticamente. En estas condiciones habrii ... 

qua verificar Ia estabilidad de estos elementos ante afectos por pandao. Cuando -

el plso este lormado por elementos precolados. siempre es conveniente efectuar so

bra el mismo, un colada de espesor minlmo con armada por temperatura, para que re

parta de manera uniforoe las cargas. De no hacerlo asi el comportamiento indivi -

dual de los precolados ante un sistema de cargas puede producir desplazamientos iD 

dividuaiiS entre losas contiguiS y por lo tanto Ia rotura del acabado superior dpl 
pi so, 

t•) v 
Un tlpo de plso foroado por eleoentos prefabricados es el que se muestra en Ia 

(fig. 3.3.8) formado por vigas precoladas y presforzadas sobre las que se apoyan

bloques del tipo hueco construidos de concreto ligero o barro cocido. El piso asi

formado se recubre con un firma armado de concreto quo se hace t1abajar de manera

integral con las vigas precolalllls. De esta forma se pueden lalvar claros hasta de-
12 1. de I ongi tud. 

r----------------------4.-----------------------~~ 

"ir! ~ Fla. 3.~.8 Slat•• de plso "Yibosa• •t 
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En estructuras de acero el sistema de piso usual, asta formado por una losa de con

erato armado apoyado en las trabes de acero que pueden ser de alguno de los tipos -

que se han v1sto, tales como armaduras, vi&uetas, etc. A su vez Ia losa de concreto

puede ser una losa perimetral, aligerada, etc. En este tipo de estructuras los pisos 

se uti I izan como elementos para su]elar Ia zona de compresioriOe hs-Tralies ycomo -

diafragmos para transmitir fuerzas horizontaiiS. 

~~ ... til• 

l·'i· ,n. '!'1-tJ u Htt c•f•a.-w;;• ;. 

. ~ ' 
Fig. 3.3.9 Sisteoas de piso soUe estructura de acero • • ',, (t 

·~ 
En general IS conveniente aprovechar Ia capacidad resistente de Ia losa de concreto, 

haciendola trabajar en conjunto con Ia viga de acero. Con este tipo de construcci6n

•ixta sa logra una economia ioportante de material;s. El ancho del patin de concreto 

que se considera trabajando a compresi6n a cada lado del alma, IS el oenor de los -

siguientes valores: 

1.- La octava parte del claro de Ia viga 

- .1: :·altl..," 2.- La mitad de Ia distancia entre los ejes de vigas contiguas 

•lllltl u Y .aal I 3.- 8 veces al espiSor del patin. 

Para que Ia losa de concreto pueda transmi ti r esfuerzos al res to de Ia estructura, es 

necesario que existan elementos de liga o conectores. entre Ia viga y Ia losa, cape

ces de transmitir los esfuerzos cortantes que se deliarrollan. En Ia fig. 3.3.10 se -

muestran algunos de los tipos mas usuales de ca'nectores. Su capacidad dapende de 
su anclaje en el concreto y de su longitud. En )a fig. 3.3.10 se indican las capacioa

des de cada tipo obtenidas a partir de relaciones empiricas y considerando un factor

de seguridad de 2.5. La IISC recomienda que para obtner Ia fuerza cortante horizontal

que se desarrollo entre el concreto y Ia viga de acero en una secci6n mixte, se utili

ce le teoria plastica (fig. 3.3.11). AI cargar una viga de este tipo, Ia lalla ocurri

ra probablemente por compresi6n del concreto. En este momenta se puede suponer que los 

dos materiales alcanzan una condiciOn pliistica. Si el eje neutro se encuentr21 en Ia Zll 
na de conc,elD, Ia fuerza cortante horizontal maxima es Asfy y si el eje neutro paso

porIa zona oel perfil de acero Ia maxima fuerza cortante horizontal es 0.85 t1c. !c.

En cada caso particular se tome el valor maximo de los si.guientes "\~ores afectado de
un coeficiente de seguridad de 2: 



1 
LL ~ o r===] o rn , 

t::2:J vv 0 9 > [ j 

"' ... , ' Ttfo .. Coo&eTDil c~ .... ,.. ., ColTAU<f (T •• ) 

:I LJ ..... Pn.•• 
)(". 1" 

Viol)\" 
•t,.". ,. 

Jt LJ .... "'" !. 
S3 H llf' 

YARILLA E\PIUL 

Jl," 
Sle" ,, .. 
CANAL 

~ 
I ·I tJfl! 4" 

' .. ( L .. Lo .. eanvo 01 I: LJ •• e .... ,) 

.. 
• t8 lit "fia. 3.3.10 Conectores pare lueru cortante 
•& QIH tJ, 

Jt~, 1\o Ho 

z.~ z .s 
l·' J.'l 
s.t t.l 

5,4 t;,,(o 

"·l }.o 
8.i •• 4 

"·HL "·14L 
O.UL "·l'l L 

.. ' 
~ .:c. 

. ..::,,., ... :~ ) TJ-!, """"--If.-:::- ::::-..:::~:..., 
~----------------------- ~" ~ ~ 

,. 

~-.. i/o. 

Z,l 
.4,1 

~ ... 
5.& 
~.1 

··~ 
o.ML 
o.~4 L 

] 
a) Eje neutro en Ia zona de concreto 

~
) 

- 1 £:• -"~··~·" - -. 

\ ,.,_ 
-·-' ~ 

- - - [ v ..... tt•ltu.rcl~o T olM. 

--------------~ All\'' .. • • ., "'"'~· ; •.•• r: ~ .. 
. !1.1 

b) Eje neutro en Ia vigueta 

Fia. 3.3.11 Fuerza cortante horizontal en ucciones 1ixtas. 
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an donde VH es Ia luerza cort•nte total, comprendida entre el punta de momenw PJISi· 

tlvo oaximo y un punto de inflexion. 

. v • 
Nu•ero de conectores ~ T 

q ~ Capacidad al corte permisible por un conector o un paso de varilla en espiral. 

Como los conectores son elementos relativamente flexiblts sa puede esperar una ra • 

distribuci6n de esfuerzos semejante a lo que ocurre en las conexiones remachadas -

por lo que se suelen colocar unlformemente distribuidos en el patin de Ia viga de· 

acero. 
PAYIMENTOS 

Los pavimentos de concroto son pisos que sa apoyan en todos sus puntas dlrectamente 

sobre la superficie del sueto o en algunos casas sabre otro sistema recibiendo por

to tanto una reaction mas o menos uniforms de piso. Estan destinados al paso de per 

sonas o vehiculos (li&. 3.3.12), como por ejemplo pavimentos de calla, pisos de fa

bricas, banquetas, etc. Es conveniente preparar una base de material bien compacta· 

do 15 a 30 em. de espesor, con el fin de proporcionar una superficie mas uniforme. 

de apoyo. La lalla de estas losas es lenta, con aparicion de grietas y Ia posterior 

rotura y destruccion del pavimento • 
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Fia. 3.3.12 Pavimentos de concreto 
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Los esfuerzos que se presentan en un pavimento de concreto se deben principal•ente a: 

a) Transi to sobre el 

El trans ito de veh i cu los p roduco esfue rzos de f I ex ion que son I os mas impo rtan tes do

los que so producen en Ia losa, En los tableros formados en el pavimento los esfuer-

zos de flexiOn alcanzan un valor m8ximo bajo Ia carga y los efectos son mayores cuan

do esta pasa del centro del tablero a Ia orilla y de esta a Ia esquina. El pavimento

de concreto folia, cuando los esfuerzos por flexion bajo Ia carga, alcanzan los valo-

. i res de ruptura. 

. ·-· 
"" 

b) Esfuerzos por caobios de temperatura y hu•edad, 

Una losa de pavimento, se encuentra sometida a una dilerencia de tenrperaturas entre

Ia cara exterior y Ia interior en contacto con el suelo que ademcis tiene un contenido 

alto de huudad, Esta diferencia de temperaturas provoca distintas condiciones de de

formacion entre las Iibras extremas de Ia losa que se traducen en un efecto de fie • 

xion. En este caso, mas importante que los esfuerzos que so producen, es el hecho de

que las e!lquinas y Ia orilla de Ia losa tienden a levantarse de su superficie de apo

yo produciandose un alabeo, reduciendo el soporte e increoentando los esfuerzos de • 

flexion por carga rodante. ' ~ }llf 

c) Fati ga. 

El paso constante de vehiculos, los cambios de tamperatura, etc., producen una modi· 

ficacion constante del estado de esfuerzo se•ejante a un caso de fati&a. Los efectos

son mayores en Ia orilla de Ia losa, en donde una pequena diferencia de nivel ori&irta 

con el movimiento de las cargas efectos de impacto y en donde Ia resistencla de Ia lg 

sa es 11nor por tratarse de un an&ulo sin proteccion. 

Existen formulas snie•pirlcas para obtentr el esfuerzo maximo de tension en Ia cara• 

superior de Ia esquine de una losa yen direccion de Ia bisectriz del an1u1o. De Ia. 

fia. 3.3.12 el esfuerzo vale: 

t. = !L. -
I ' -

( ~"v) -. 
~ 
11. 

c1 3P 
T~q 

-~~ 

Estudios de lester1aard y Pickett han modificado Ia formula anterior, para tener en. 
cuenta Ia reaccion del suelo y el area en que se encuentra aplicada Ia car1a: 

s-.!1:. ~ (1- Fk } 
• d' eM.S ... o.u o../r 

10 dondli: 

.. 
168 r =radio de rigidez relativa de pavimento, definido por Ia ecuacion: 

4 
r-= 

£ell 

,·:-

·:·c-::::f 

l'!.lt-r-•)\1. 
'"'= -......... 

S = Esfuerzo de tension por flexion en Kg/em~ 
P = Carga concentrada en Kg, situada en Ia esquina de Ia losa, 

d = Espesor de Ia losa en em. 

'~t 

a= Radio en em. de un area circular equivalent• a Ia de contacto del elemento que • 

transmite Ia carga, con el pavimento. 

E =Modulo de elasticidad del concreto en Kg/cm2 !'-'=--.:~ ... : :.., 

\"=Modulo de Poisson para el concreto. 

k = Relacion entre una carga aplicada a Ia sub-base y Ia deformacion que produce t::· 
(kg/cm3), · · 

Sl los esfuerzos que se obtienen, son mayores que los permisibles, habra que aumentar 

el espesor de Ia losa o bien suministrar el acero de refuerzo necesario. Existen 

otras formulas semejantes, para diversas condrciones de car&a, y en distintos puntos. 

de Ia losa. '" .. ,.J 

En el diseno de pavimentos de concrato es importante el fijar a distancias convenien • 

tes juntas,de manera que los esfuerzos que se vayan a presentar por cambios volumatri· 

cos no produzcan el a1rietamiento del concreto que en generales dificil evitar. las· 

grietas en los pavimentos aparecen por distintas causas como cal idad de los materiales, 

cambios de temperatura, diferencias de temperatura entre las dos caras de Ia losa, 

friccion entre Ia losa y el pavimento, magnitud de las caraas, etc. La colocacion de. 

acero de refuerzo en Ia losa no llega a eliminar el agrietamiento y solamente lle&a B• 
evitar Ia destruccion total del concreto. 
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Es recomendable Ia colacacion de juntas en los pavimentos con objeto de permitir·el fi

bre desplazamiento de Ia superficie y tratar de que Ia formacion de grietas se canal ice 

a estos lugares lijados previamente. Elisten distintos tipos de juntas: 

a} De expanSion (lrg. 3.3.13 a) con ancho de 1 em. y colocadas a una separacion que -

pe rmi ta e I I i bre desp l azam1en to de I a losa. 

b) Juntas de contraccion (fig. 3.3.13, b,c,d). Limitan los esfuerzos de tensron en Ia ·• 

losa de concreto perm1t1endo su l1bre movimiento. Los elementos de un16n que se colo

can, formaoas por vanllas, permiten desplazamientos hor1zontales e impidan los vertl 

caies. 

•J.J••,-.. .,AUn con Ia presencia de estas Juntas, es muy probable que se agrieten los pavimentos

l de concreto, sin que las gr1etas sigan una direcciOn o tengan una tendencia dl!lfinida. 

f AI mismo tiempo las juntas se transforman en discontlnuidades debido a una deforma -

ciOn o alabeo de Ia losa que tavorece Ia destrucciOn del concreto en las U.quinas. -

Por esta razon, algunas veces se pref1ere colar una losa continua Sill Juntas y dejar

que esta se agriete en a1gunas zonas. La real idad es que todavla nose ha encontrado

la manera de evitar el agrietam1ento en los pavimentos de concreto. 

los pavrmentos flexibles ode asfalto tienen otras caracteristicas y no sa trataran

·OJ ·""
13

" en este capitulo. 
rtl Bliou: fl:lfl ·~ 

3.4 Cubiertas especrales 
.Ui&;ilat . ·••' 

•it• '"~ It El problema estructural que trata de resolver Ia cubierta en una estructura, es Ia

,lll!t., · de establecer una superlicie con el fin de cubr1r y protegee de los agentes n3turales 

externos, un determ1nado espacio. Por lo tanto, se entiende que no sea necesano una su-

··I perficie horizontal sinO mas bien una superficie que garantice protecciOn y facil eliminJ 

,c-,, cion del agua de lluvia en condiciones de impermeab1l1dad. Otrus aspectos importantes que 

-~r. hay que tamar en cons1deracion sonIa estet1ca y Ia economiC~ de Ia solucitin estructural. 
. ,. 
I'll'···. 

l""' .. . ,_.,~. 
fO-Itl.l " n• ~t~.t 

En editicios convencionales, Ia cubierta o azotea presenta las mismas caracterlsticas de

la planta t1p0 que se repite en los niveles inferia.res. Generalmente ofrecen una superfi

CIB horizontal por lo que se requiere aplicar un relleno de material ligero para formar • 

las pendientes necesarias y lograr una facil elimination del agua de lluvia. Sobre el re

lleno se aplican distintas proteccJanes 1ue impermeab1lizan Ia suoerficie extenor. 

~---------~En el caso general, Ia cub1erta debe ofrecer una s~lucJ_~n-~~_r_a_ct_l!!lstica ~-~@ 
... 
U1t· 

sistemas de PISO convencionales. A cont1nuaciOn se ver8n algunos de los_tipos m3s -

r.~ 

169 usuales de cubierta. 

Para claros de longitud media, puede emplearse con ventaja Ia vita o elementos a flo

xiOn ya sea de concreto o de acero. 

~ 
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fig. 3. 4 I S1stemas de cub1erta con vigas o armaduras. 

En este Sistema, los ciaros entre columnas quedan unJdos por vigas pr1nc1pales sabre -

las que se apoyan los li!..!.&M!JD~ o v1g<Js secundar1as a una separ..a..c:L..Dfi..ap.I.O..pl.a.d..a_.aLm.al..h

rJal que cubr1ra toda Ia superf1c1e. La superticie de cub1erta puede ser una losa de ... 

--- ~ 



concreto, elementos precolados tambien de concreto, lamtna de asbesto, etc. La super- 170 Como seve se pueden obtener drstintas combinaciones para lograr una cubierta funcio-

ttcie general adopta una forma con .p..endiente~ sufic1ente para lograr una fa~ll ~l!_mJna nal. Co••D los elementos princ1pa1es trabaprr a tlex1on, conv1ene lograi para los ele-

ciOn del agua. En real1dad Ia estructuracion esta basada en un SIStema de pis.o• con cl! 111entos estructura-les el mayor peratte dentro de Ia forma adoptada. La sep::..a•"c'ro"'n"'o•e---cc----------

ros limJtados a una dimensiOn maxima de 10 a 12m., aproximadamente. Si se SJgutera ... _.
1 

los marcos princ1pales o 'lligas prtncJpales sera Ia mils conveniente para el proyecto de 

este mismo tipo de estructuractOn,. para claros mayores, se obtendrian vi gas en las CU! 
1 

.tt:'!. los elementos elegidos como largueros. los largueros seran elementos a flexiOn y corno-

les Ia pnnc1pal carga y muy impo:rtante serla el peso propio. Para claros mayoreiS, ai- tal seran tratados. 

rededor d'e los 20m. pueden u'arse tambien elementos a flexion tales como trabelosas,- ..-C-owTU>~I'~r.~l~"O (funr \a.,nt\&11:1.1, ,~ .... C~Jrt~>A' 1 t 

secc1ones plegadas, armaduras, en las que Ia forma especial de Ia secc16n permite lo- ./'-...........__ ... Att'\t.OI)~~rttloc. n ... t.Q...u.Oolt."') -t•ut 

grar un mo..,nto de inercia mayor (fig. 3.4.1). En muchos casas de este tipo de cubrer- --------~ 

ta, sera conven1ente unir estructuralmente Ia cubierta a los muros, para fograr un me-

JOT comportam1ento del conjunto. La cubierta puede permitir una mejor transmis11in de .. 

las fuerzas horizontales, debido a su rigidez y a su vez los muros o columnas perime-

trales pue~en absorber las fuerzas horizontales y lograr una drstribucion •propiada de 

esfuerzos en Ia cubierta, mediante una distribucion adecuada ~el sistl!llla de apoyos. 

El portico o marco rigido, no es •as qua una incorporacion de Ia cublerta de dos aguas 

al sistema de soporte (fig. 3.4.2) v c.; 
il 

las armaduras permi ten aumentat el clara entre columnas. 
ll .u 

':--, ..._:. ~c 

Fig. 3.4.2 Cubierta formada con ntarcos rigidos 

Con estos elementos se puaden resolver en condiciones de economfa y ligereza, claros supe

riores a los 15m. La armadura es muy usada en cubiertas de naves industriales. En este ca- tJ 

so, segUn las dimensiones de Ia superficie a cubrir, Ia cubierta ademas de suministrar 

protecci6n, necesi ta proporcionar i luminaciOn y venti lac iOn normales. En Ia tia. 3 ••• 3 sa

ouest ran algunos casos tipicos de este tipo de cubierta industrial. 

. .u. .. 

~:t.i .~t.t.t 

\, ~···~ 
. :li '"!' 

Fig. 3.4.3 Cubrertas con armaduras usadas an naves in~ustriales. 

En Ia solucron de cubierta, e; convenrante tenor rigidez lateral de Ia estructura. La

.cubierta debe formar una especie de eiemento muy ngido en el sentido en que actUan las 

fuerzas horizontales. 

Si Ia astructura de cubierta no tiene suficiente rrgidez esta se puede lograr por madio 

de contravrentos horizontales que ligan las columnas o puntas de apoyo de Ia cubrerta, 

Para claros grandes, considerando cooo tales los comprendi~os entre 20 y 100m. aproxi-

madamente puede resultar econOmico que Ia cub1erta adopte una forma curva ya sea en area, 

ooveda o cub1erta colgante. la soluciOn mas senc1lla es Ia formada por areas orientados· 

en una direcciOn y cubriendo el espacio de manera semejante al case anter1or, con lami ... 

nas o losas de concreto sujetas a largueros que a· su vez se apoyan en los areas pr1ncip~ 

les. La soluciOn e.n area siempre presenta el 1nconven1ente de desperd1c1ar un area impor 

tante cerca de los arranques ya que Ia construcciOn requiere de una altura 111inlma para ... 

su funcionamiento Esto se puede resolver elevando el area para que se apoye sabre coluiJ! 

nas. Las componentes horizontales de los apoyos de los areas tendran que tomarse con las 

columnas o bien por media de tirantes que liguen los apoyos. 

Los elementos fundamentales de las cubiertas colgantes ya se han enunciado. Este tipo de 

cubierta puede presentarse formando una sola superficie, sin discontinuidades interiores 
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o bien formando un conjunto de superficies apoyadas sobre elfJIIIentos de soporte que. 

pueden ser vigas, arcos, etc. De las cubiertas colgantes, Ia mas simple y Ia que 

olrece mayor rigrdez, es probablemente el par.aboloide hiperbalico. Esta superficie. 

impone en general un contorno formando una curva alabeada en el espacio con un peri ... 

met..fo de altura mayor que el centro de Ia cubierta en unas zonas, mientras que en -

otras es manor. 

En las cubiertas colgantes sie11pre es necesarie Ia construcci6n de un aaillo perime

tral del que se anclan los cables y que va a estar recibiendo una serie de fuerzas o 

tensiones ir.teriores. Los esfuerzos en este anillo dependeran de Ia magnitud de las

tensiones en los cables y de su forma &BD1118tiica. Un anillo o trabe de borde circu

lar puede resultar mas econOmico que uno rectangular, en el que las fuertes flexio. 

nes pueden encarecer excesivamente te CHbierla. Si el anillo del contorno junto con

las columnas de soporte de Ia cubierta, noes suficiente para resistir las tensiones 

de membrana, sera necesario que reciba apoyos intermedios que pueden sor tensores • 
anclados al terreno natural. 
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Para lograr una mayor eficiencia tle estas cubiertas, es conveniente que sea una super. 

frcre clincava-convexa. Es decir que una famrlia de cables estB suspendida de Ia trabe
-------------.-.-.. borde, conservando Ia concavidad hacia arriba, mrentras que Ia otra familia de ca ... 
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bles, rigioizantes, tengan Ia concavidad hacia abaJo. Asl, para los tipos de solicita

ctones usuales, los cable::; estariin desarrollando el mciximo esfuerzo. Mucha se majora • 

----------~e COiilportamitHitO rte estas c:ubiertas methante et prestuerzo de t-o-s ea-bl-es de mane-t-a

que las teacctones que unos cables, par ejemplo los rtgtdizantes, ejercen sabre los .. 

otros, sean var1as veces mayores que las cargas resultantes que se puedan presentar .. 

sabre Ia cubterta. Con esto se puede lograr una superficie pnicticamente astable some

tit:la a 10s presfuerzos en los cables yen los que Ia maa:nitud de las cara:as vivas o .. 

accidentales sea despreciable comparadas con aquellas. 

La superlicie delinida por los cables colgaotes se puede cubrir con lamrna bien anclada 

a los cables y con Ia resistencia necesana para trabajar a flexiOn apoyada en d~s ca • 

bles contrguos. Esta separacron pueoe ser de I m. a 3m. Otra lorma de cubrir Ia super

ficle es meoiaote Ia colocaciDn de una mal Ia muy cerrada de alambre especial y aplicar

le una capa de ,nortero de cementa a presiOn. En este Ult1mo procedimtento se requ1ere • 

mantener constante el estado de esfuerzC6 durante su construccirin con el fin de evitar

el tg•rielamienlo de Ia cubierta antes de que se produzca el fraeuado. 

En aquellos casos de plantas circulares o practicamente cuadradas y para claros general

mente de magnitud intermedia, pueden obtenerse buenos resultados mediante el empleo de .. 

cascarooes. La cUoula presenta sobre el arco Ia ventaja de que no requiere tirantes en. 

. .,-
., .... 

0 

Fie. 3.4.6 Cubiertas de cascarones 
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los apoyos. Una trabe pertmetral I igando 1as columnas, es suticiente para absorbet -

I os empuj es ho r i zan ta I 'es que se pueden p resen tar. 

Oebtoo a los espesores tan pequenos 4ue se logran en este ttpo de estructuras, es I~ 

ctl que aparezcan grietas par cambios de temperatuia. Par esL:1 rdzon, muchas veces,

el espesor del cascaron es supertor al obtenldo en el calculo, para evttar problemas 

constructivOs. E.l agrietam1ento de ios cascarontts y en general su comportamtento se

mejora aplicant:lo fuerzas de poster~sado a las trabes de borde cuyo efecto sabre Ia C!! 

bier ta es I a de 111 sm 1 nu i r I as gr ie tas y aumentar su duet 111 dail. 

La cubierta forma rte de una construcciOn, por lo que noes raro 4ue dentto del -

volumen cub1erto se encuentran otros elementos estructurales propios de Ia ftnalldad 

de Ia construcciOn, tales como muros, SIStemas de PISO, graderias, etc. Esto en alg~ 

nas veces puede s1gnificar una complicacHin en Ia definiciOn estructural. Cuando Ia

solucion del conjunto no este claramente definida, serii conveniente cons1ilerar una

astructura para Ia cubierta exclustvameote y otra estructura pa1a los elementos itJt! 

riores. Asi se evltariin interaccion~:s que ademas de complicar el proyecto estructu·

ral, pueden produc1r esfueuo::. exces1vos. 

La cubierta en volad1zo responde a Ia JmposibiiJdad de colocar columnas u otro eie ... 

menlo soportante en parle del perimelro de Ia cubierta. Este tipo oe eslructuras de

be dar protecciOn y al mtsmo tiempo perm1lir un asp1cto l1b1e de obstaculo::., que per 

mita amplia visibilidad, ctrculaciOn, etc. hte puede se1 el caso tie una grildtHia -

cubierta, hangares, etc. Son estructuras de cubiertas que se comportan como Yl&as &11 

voladizo, empotrados en columnas, muros, etc. 

tu.l(l,fl, IU 'Jo~~OllO 
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Fig. 3.4.7 Cubierla en volaoizo 
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En estas estructuras, tan importante co•o Ia resistencia de los distintos eleuntos -

estructurales, as Ia estabi I idad del conjunto. Las coluanas o eleaentos de apoyo reel

ben momentos de empotramiento que pueden prolklcir el votleo de Ia astructura si Ia ci

aentaciOn noes lo suficientemente resistent& para desarrollar fuerzas resistentes. Es 

una solucion costosa ya que ademis ~~ requerir 11randas secciones en el eopotramianto

de Ia m8nsula, requiere cimientos capaces de resistir 1omentos se1ejantes necesarios .. 
para aqullibrar Ia estructura. 

Para asta solucion tiena nntaja al ampleo de armaduras y perfileli 11talicos an Ia cu

blarta ya qua adamas de su rasistencia, se lo11ra una 11ran liaaraza de Ia astructura.

En Ia clmentacion al paso del concrato ayuda a Ia astabilidad del conjunto. Existan SQ 

lucionas an qua madianta Ia colocacion da lastras, voladizos ate., sa lo11ra reducir al 

brazo con respacto al apoyo, del conj•unto de caraas que actua sabra Ia estructura. 

Asi, aunque no sa reducan los momentos de empotramiento de los distintos elementos es
tructurales, sa lo11ran economias en al diseno de Ia cimentacion. 

Este tipo de cubierta requiara tambian un contrnanteo horizontal que lmplda el dtspla-
za111iento relati vo entre sus elementos. '\.,J ·''" •i i)l ~fit>;; II 

3. 5 ~~1!.'!.:.~L~~!.~-~.!..~_fi!~ ~.... ~~..... 'J ',,.' '1'1 ~ 

Las estructuras de un piso prasentan caracteristicas propias derlvadas principal -

mente del tipo de construction y de Ia solucion ·arquitectonica qua suelen adoptar. Den-

tro de este 11rupo so pueden incluir las naves industriales y las casas-habltaclon, 
!"i:l~ 

Las naves industriales ll&neralmente ocupao superficies grandes, las cuales hay que mo

dular se11un una dimension maxima de distancia entre columnas que tome en cuenta tanto. 

el destino de Ia construccion como las posibi I idades de los materiales y eleaentos as -

tructurales que van a lormar parte de Ia estructura. 

Los lines industriales para los que son disenadas este tipo de estructuras requieren -

buena iluoinacion y ventilation. La iluminacion cenital o el diente de sierra incorpor! 

dos a Ia estructura de Ia cubierta, pueden resolver estas necasidades. Como piso debe

disenarse un pavimento capaz de soportar las cargas tanto estaticas como moviles que sa 
van a aplicar. 

. "'r 
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aldas an las que para poder lleaar a costas cooparables se requieren solue~ones a nase 

de cascarones en donde Ia 1orma permite loarar claros •ayoru asi coao un aenor espe .. 

sor de concreto, Tambien so puedan lograr buenas soluciones con estructuras constru1 -

das a base de eleaentos prefabricados ae concreto que en alaunos casos podran ser pre-

tensados. \QI ..... , \"·I< 

En cualquiera de las soluciones mencionadas, as convenient• que toda Ia cubierta lorme

un dialragma horizontal rigido capaz de transmitir unilormemente las luerzas horizonta

les a los elementos resistentes de Ia estructura. Si Ia cubierta es de tipo flexible se 

podra rigidizar mediante Ia colocaciOn de contravientos o tensores que liguen los apo
yos de Ia cubierta. Los tensores de acero pueden estar colocados mediante unione:, sold! 

das a Ia cubierta o unldos mediante templadores o tornillos da manera que sa pueda con-
trolar Ia tension. 
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En las estructuras de tipo industrial so procure obtener Ia solucion mas economica en -

Ia que inlluira de ••nora important& Ia seleccion de Ia cubierta ya que reprasenta un-

porcentaje bastante important& de Ia innrsion total. Una solucion puede ser una cubier ________________ _ 

an diente de sierra lormado con armaduras y laminas de alguno de los tipos comercia

las, cubriendo toda Ia superlicie. En concreto reforzado se obtienen soluciones als ri-

Fig, 3.5.1 Nave Industrial Tfpioa 

Estos ele•entos no necesitan colocarse en toda Ia superficie. Basta con colocar el -

acero necesario para trans111itir las fuerzas horizontales y que al m1smo tiempo asegu. 
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ren su rigidez. 

- •!~;:- ., f 
las- q.a sa !uJWI entre las columnas y los elemeniD!_a flexion en_su_parte su. -------

parlor puaden toner los siguientes tipos de union: 

a) Colunnas empotradas en Ia cimentacion y los oxtremos superiores articulados a las •. • 

vlaas. Esta condicion requiere que el cimiento no sulra movimientos y que Ia union de. 

Ia columna ton el cimiento sea ri&ida. Esta altarnativa as dilicil de aplicar de manera ..a .. 
aeneral ya que depende del tipo de cioentacion, tipo de cubierta y de Ia ri&idez de Ia. 

astructura. 

b) Columnai articuladas en Ia cimentacion y los nudos superiores ri&idos. Es una solu- , .. 
,'I.e 

clan relatlvaoente llcil de loarar excepto en alaunts casos de estructuras prelabrica 

das. 

c) Columnas .. potradas en Ia clmentacion y con los nudos superiores riaidos. En este. 
caso los esfuerzos so reparten entre t~du los eleoentos de Ia estructura por lo que el 

valor maxioo que sa obtiene pueda ser oenor que en los casos anteriores. Para loarar • 

una mayor eficiencia, as convenient• que Ia ri&idez de Ia coluona sea semejante a Ia de 

las trabes super i ores. 

,,, 

d) Arco de tres artlculaclones. Es una soluclon epropiada al ceso de oarcos o porticos? 

la selecclon de alauno de los casos anteriores dapendera lundaoantalmenta del tipo de. 
estructura, ri&idez de Ia cubierta, tipo de suelo y de cioentacion. Estos concaptos son 

las que indlcaran, en cada caso, cual es Ia solucion apropiada. 

En al anBiisis ~· Ia estructura, sa puade considerar qua las luerzas horlzontales produ· 

cidas por slsmo o vianto, actuan sobre Ia cubierta y qua asta sa encaraa de transoitir. 

las a los columnas o muros ll&ados 'If Ia astructura, En las construccionas industriales. 

los ouros, sobn todo si son periutralas, adquieren aran ioportancia ya que pueden cooy 

nlcar aran rigidez lateral a Ia astructura. Para qua Ia transmision de luerzas laterales 

sea elective, 11 necasario que los muros se liauen a Ia astructura, para lo cual so es. 

tructuruln con columnas y trabes que a su vez estarln ligadas a las columnas de Ia es. 

truct.ura general. Ademas los muros sa proyectarin para que aislados, puedan resistir 

fuerzas laterales, nor1ales a su plano, producidas por viento. 

Si Ia estructura y aun los muros no son suficientas para resistir las luerzas horizonta· 

las, se podran disefiar contravientos verticales colocados segun los ejas de columnas, c! 

paces de dnarrollar las luerzas luuizontalas de proyecto. Por conveniancia, ntos oontr1 
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vientos se putden hacer coincidir con los muros existentes segun el proyecto arquitec-

tOnico. • 
ConviOM r-nlar quasi Ia planta es muy rarga o bien Ia cubierta no tiene Ia sulicia~·"'' 
to rigidez, Ia accion rigidizante de los muros nose podra 118nsmitir a todo el conjun;;to~,----------
y por lo tanto se producirin momentos de torSion. En un caso asi es preferiole despre • .,.. 

ciar laaccion de estos mur!s y desligarlos de Ia estructura. .,.. 

a• 
En este tipo de construccion es frecuente Ia presencia de gruas viajeras. Esta solic1to~1111 
ciOn transmite a las columnas fuerzas por concepto de cargas moviles. En caso de que los 

afactos sabre las columnas saan MUY i•poruntas, se podra establecer una estructuracion .. ="'~---------
independiente de Ia solucion general de Ia estructura. ti~ 

"'" 
los pavimentos industriates, adquieren importancia por dos concaptos. Como elemento es

tructural de soporte de las caraas o Nercancias que va a soportor, se calculara para las 

condicio~es mas desfavorablas de caraa qua sa puedan presentar adamas. El pavimento, 

convenientemente armada, se puede utilizar como un elemento de liga entre los extremos .. 

inlariores de las columnas. En el interior del paYimento sa pueden alo;ar ti rantes un1 • 
dos a las columnas que I imiten los desplazamiantos horizontales de Ia cimantacion o bien 

puedan actuar como elementos a compresion, con los •iSIIIOS resultados. 

La casa habitacion de uno o dos pisos, tiene como carecteristica fundamental Ia irregul! 

ridad en Ia distribution de los muros, dentro de Ia solucion arquitect6nica. La estruct~ 

recion pueda rasolverse disanando una astructura regular de columnas y trebes a semejan

za del caso de un edilicio de varios pisos. ••~ mur.os indicados an el proyacto sa podrin 
aprovechar para aumentar Ia rigidez lateral, ssgun convanga an el diseno estructural. 

Una solucion mas economica consist& en adaptar el proyecto estructural a Ia solucion 

arquitectonica y trator de que todos los muros actuen como elemantos resistantes, trans

Mitiendo luerzas varticales y horizontales a Ia c1mentacion. Los muros de tabique ode· 

concreto, astarin conveniantamante estructurados y ligados a las columnas, losas y tra. 

,,~ 

bes de Ia estructura. .,,J 

Es conveniente qua los muros sa encuentren dispuestos simetricamente con respecto al 

centro de gravedad de las caraas, ya qua de otro ~odo sa presentaran asluerzos por tor • 

sian. Desde esta punta de vista los muros mas aficiantes saran aquellos qua sa ancuan • 

tren mas alajados del centro de t us ion por lo que de prafarancia se colocarin en Ia pt· 

rifaria de Ia astructura. \bfl.,!.ttl (1'1V~U t1 

Cualquiera da los sistemas de piso que sa escoja tratara da apoyar losas y trabes, sobra 

los muros de cargo o elementos do soporte previamenta estoblecidos. PorIa misma irregu

laridad en Ia posicion de los ouros, as raro que en estos sistemas de piso se puada lo • 

arar unilormided a.n las dioensiones de los distintos tebleros de losa. 
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tipo de construcci6n constituye un caso tipico en el que el destino del eoificio no • 

define de manera clara el tipo de estructura, ya que en e\ proyecto intervienen de rna• 

176 1.6. 3 ~-~-E.!'.~S.!.'!.T-.~--~-~-~-~---·c:l:.': ... ~.~-~-~-~-c io s • 

nera imporhnte aspectos estBticos, y en el que se ha tunradll en t'tJI1tt3 una postble Las estructuras para edi ficios pueden ser de acero, concreto, mamposterla, tndera, 
tructuractOn. Dentro oe un proyecto definido, Ill estructuracicin tratarii de logr21r Ia. o algun! combinacicin de estos materiales. Stn en;b21rgo Ia ~uctur8citin pueile atfop~-
combinacitin de elementos estructuralas m8s econOmica y adecuada, con Objeto de obtener tintas c2tracterlsticas, independientes de! matenal empleado en Ia construccicin. 

unll construcciOn que ofrezca: 

a) Seguridod contro colapso ante el conjunto de solicitacionos que actuon sabre Ia • 

estructura. 

b) Seguridad ante Ia lalla de los elementos de acabado, como ouros. plses. etc. 

c) En condiciones de sarvicio, tranquilidad para las ocupantas de Ia construcciOn an• 

ta Ia acci6n de s1smos, tcatando dt1 avitar que un conjunto de oscilaciones ucni• 

vas llegue • produc11 panico entre oichos ocupantes. 

a. a. 2 ~.!E.~!.•.~-~-~!!..E~~~~-

las sol icitac1ones mas importantas sabre los ed1 fie los son las debidas a caraa

muerta, cargo viva y Slsmo o viento. La ostructuracion depandera mucho del t1po y oag

nitud de estas solicitaciones. 
·i 

En el proceso estructural. al aspacto oris importanta es Ia datarminacion y disefio da. 

Ia estructur! tomando tin cuent! .11demiis, al correcto funcionamiento de los elementos -

qua forman p~ute del adificio, la ntructura serii Ia encar&ada de resistir y trasladu 

a Ia cimentacion, las distintas luorzos Que actuan. 

•1 proceder al diseno de Ia estructura. idaaloente hay que considerar QUO esta so com

porta como unll estructura espllci.!ll con las complic.!lciones que esto representa. Sin tlm

borgo el analisis so puede Simplilicar Si "establace Ia hipotesis de QUO Ia respuos

ta de Ia estructura eS Ia correspondiente a una serie de marcos orientados generalmen

ta, seglin dos direcciones ortoaon.!lles Y que resisten las solicltaciones que actUan se

aUn una direcci6n paralela .11 1.11 que estii orientado el marco, los matcas est&n formados 

por elementos vtrticales tales como columnas y muros. y por trabes o losas horizonta. 

los. Tambien forman parte o.e los marcos. los contravientos. puntales. etc:\ QUO ayudon 

,o resistir las luerzas uternas. 

Las distintas soli~itaciones QUO actuan sabre el edilicio habra QUO idealizarlas en • 

funcion de los luerzu, que producen. considerando etectos estaticos y dinamicos. 
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Fia. 3.6.1 Distintos tipos de estructurocion en edificios 

La primera forma estructural w•pleado en el proyecto de edilicios lui Ia lormada por muros

de carga sabre los Que se apoya un sistema de piso de losas y trabes o losas pianos. Estos

muros de carga se comportan como columnas, transmitiendo todo e\ sistema de cargas a Ia ci

mentaci6n y el suelo. Ori.:,inalmente los &lementos horizontales de carga fueron de madera -

hasta principios del siglo pasado en que empezaron a uti\izarse las vigas de acero. En :a ... 

actualidad este tipo de construcciOn, debido a su economfa es ut1lizado en.edificios de .. 

habitaciOn de poca altura en IDs que los muros uti lizados como divisiones interiores. Tam ... 

bien se aprovechan como eleuntos de car&•· Se •upone que estos ouros nose van a destruir• 



posteriarmente, ya que forman parte integ~al de Ia estructura. En oste tipo de estructura

ciOn los muros suelen ser de tabique, confinados en una estructura de da\as y castillos. Su 

espesor puede alcanzar valores pr8cticos, miix1mos de 28 em. Ocasio11almente se requiere Ia -

presencia de una columna aiSiada que ayude a trasladar las cargas. El s sterna de piso es de 

al&uno de los tipos convencionales. 

AI aumentar Ia altura de los edificios, el erueso de los muros tambi8n aumenta, lo que orl

gina una pBrdida de iirea Uti\ cada vez miis grande. Por E!Ste motivo e\ p&so siguiente en \a

forma de estructuraciOn cons1stiO en suprimir algunos de los muros, generalmente inter1ores, 

sustituyBndolos por columnas de acero capaces de soportar Unicamente cargas verticales. La

rigitiez later!\ se proporciona por media de muros perimetrales. Este principia de estructu

raci6n es muy usado en Ia actualidad sobre todo cuondo Ia altura del edificio es de impor. 

tanci:!l yes muy costoso sum1nistrar rigtdez lateral al marco par media de uniones muy rigi

das. Esta estructuraciOn se conoce como de muros de rigidez. Son estructuras con deformaci.Q 

nes muy pequeiias. No sot: muy econ6t11iC!S ya que loS esfuerzos cortantes par sismo que se de

sarrollan y que deben resistir son muy importantes. Los muros de rigidez se suelen colocar

perimetralmente a Ia construcciiin utilizando t11mbiBn, 1.11 posiciOn que ocupan algunos muros

interiores de car8cter permanents, tales como nlicleos de elevadores, sanitanos, escaleras, 

etc. 
t ttJ .oU I li.Jli IIV ~ . ~.f. • • ,l ~ l r I ,., } 

En 1lgunos edificios, principalmente de acero, los muros de rigidez se sustituyen por con-

travientos localizados en algunos marcos.. Tambien se emplean column11s o elementos inclina

dos que forman un conjunto triangulado con gran r1gidez lateral. 

En el re&lamento del D.F., en Ia estructuraci6n del tipo 1 estan incluidos este tipo de edl 

ficios, en los que las deformaciones ante Ia acci6n de cargos laterales, se debe principal

mente a fuerza cortante o fuerza axial en los miembros estructurales, como ocurre en Ia es

tructuraciOn a base de muros de cargas. Las conex1ones en este t1po de construcciOn pueden

ser simplemente apoyadas ya que su funciOn es Ia de transmitir exclusivamente caraa verti

ca 1. 

El tipo de estructuraci6n mas comUn hoy en dia para edificios tanto de concreto como de ac~ 

ro estructura!, es el que utiliza marcos rlgidos. Lo~; marcos formados por columnas y trabes 

est8n unidos formando uniones rigidas capaces de transmitH los elementos meciinicos comple:. 

tos existentes en Ia viga sin que haya desplazamientos I ineales o angulares relatives entre 

su extrema y Ia columna en que se apoya. Sot.re las vigas principales, Que ademiis de res1s

tir las fuerzas verticales resisten las fuerzas laterales, se apoyan en algunos casos las .. 

vigas secundarias encargadas de soportar el sistema de p1so. 

177 lar de edificios con marcos rigidos se encuentran los construidos a base de losas pla

nas, macizas o reticulates. 

Este tipo de estructuraci6n esta comprendido en el Reglamento del D.F., como del tipo 1 

que abarca estructuras que posean alineados en Ia direcciOn que se analiza dos o mas -

elementos resistentes a fuerza cortante horizontal y cuya deformaciOn ante Ia acciOn de 

cargas laterales en dicha direcci6n se debe esencial•ente a flexion de los elementos 

estructurales. 

Como se ha mencionado estas estructuraciones est8n consider~ 

das como tipo 1 en el Reglarnento del D.F. Se establecen dif~ 

rencias por concepto d~ ductilidad exclusivamente. 

a. a. 4 P.!.~~.·~~ .. ~! ... ~Ls!~~--

El diseno estructural de un edificio, comprende una serie de tanteos en los que

sa parte de una configuraci6n supuesta inicial, que debe coincidir con Ia solucion fi • 

nal. De na--ser asi sa repite el proceso hasta que c01ncidan. 

los sistemas de piso en cada uno de los niveles, deben soportar las caraas verticales

estliticas o mciv1les que se van a aplicar. Esta es su pnncipal func1cin dentro del con

junto, por lo que su diseno se podr8 iniciar una vez que se ha definido una estructura

ci6n general para el conjunto, que abarcara tipo de estructura, tipo de piso, magnitud

de los claros, posiciOn de los muros y dem8s erementos resistentes, etc. A partir de -
estos datos se podran obtener las soliCitaciones que actuan sobre los siste1as de piso. 

Algunos de los elementos estructurales que forman parte del sistema de piso o este en 

Su conjunto, pueden estar destinados, adem8s de transmitir fuerzas verticales, a resis .. 

tir las acciones horizontales y comunicar rigidez a los marcos, Se reforzaran segun los 

resultados del anal isis. 

En :a selecci6n del sistema de piso, se tendri en cuenta que este, ante Ia acci6n de -

fuerzas horizontales, se comporta como diafragma completamente rigido en relacitin con .. 

estructura formada por el conjunto de marcos. Si este diafragma no tiene ninguna ri

&idez, cada marco se comportara de manera independiente de los dem8s con deformaciones ... 

propias or1g1nadas por las cargas que actlran en el Brea tributaria del marco. S~t~mpre

sera deseable que Ia estructu·ra se delorme como un conjunto, por lo que los pisos, como 

elementos rlgidos, ser8n los encargados de repartir uniformemente entre todos los mar-

cos, las fuerzas horizontales producidas por sismo o viento. Para lograr este objet1vo, 
El empleo cada vez m8s frecuente, de Ia construcc1Dn a base de marcos rigrdos durante los- sera necesario algunas veces, reforzar !a losa o piso con contravientos horizontales 

~-----~----->LuullcLi~mos 40 D 50 a.futs...- _s_e_Jle.he al de..&a.rrotlo -d-8 R-U-e-Y-9-S matefta~e-s- -y- -s--i-stem-as de e-o-n-sttu-eehin- que aseaolell so- rig11tez. 

(concreto armado, acero soldado) y el de nuevas metodos de aoalis1s. Corno un tipo particu- ..... , ~· .iii . 



AI proceder Bl an81isis de Ia estructura, es necesario conocer o por lo menos supone~. 

Ia rigidez relativade cada uno de los elementos que Ia forman. Se procede de Ia si -

178 

gui ente manera; ------------------'-#+-------~n-----E ~ .. ---
a) Para el an81isis estructural de cada uno de los marcos, se requiere suponer unas .. 

seccionas iniciales a partir de las cuales se obtienen las r1gideces relativr~s de-

_cada uno de los miembros. Los resultados finales que se obtengan despues del ana .. 1 

l1sis y d1mensionam1ento respect1vo, deben coincidir con las supuestas. En caso d••fJt 
que se modifiquen es conventente conservar los valores relatives entre miembros .. 

distintos ya que en caso contrarto sera necesarto repetir el proceso. 

b) Para obtener el comportam,.nto de Ia estructura ante fuerzas accidentales y calcu

lar Ia contribuci6n de cada marco a Ia r1gidez total de Ia estructura, se necesita ... 
conocer Ia rigtdez ante fuerza lateral de cada uno de ellos. Esta rigidez o rela -

cion entre Ia fuerza lateral y el desplazamiento respectivo del marco, depende de

Ia magnitud de Ia fuerza horizontal que actua en el marco. Para obtener Ia rigidez

hay que proceder por tanteos suponiendo una fuerza lateral y las rigideces relati

vas de los miembros. La rigidez lateral que se obtiene par& un entrepiso de uno de

las marcos, debe proporcionar una fuerza cortante en el pi so semejante a 121 supues

ta. En caso contrario se iniciuil de nuevo el cillculo con un valor mas aprolimado • 
Est a seri e de tanteos, para obtener I e r i gidez ante fuerza cortante de cad a uno de· 

los elementos resistentes de Ia estructura, se puede simplicar empleando procedt -

mientos aprolimados de an31isis, tales como l&s fOrmulas de Wilbur. Mediante estos

procedimientos se obtiene: distribuciOn de cort21ntes entre los marcos, distribuciOn 

de cortantes en cada uno de los niveles de Ia estructura y finalmente despues de -

haber realizado el analisis de carga vertical y horizontal de cada marco, los ele. 
mentos mecanicos en distintos puntos de Ia estructura. A partir de los datos, asi

obtenidos, se procedera al dioensionamiento de los distintos elementos estructura-
las. .. .. ..1 il h 

3.6.5 Estructuracion 

~eleccion de claros 
~--·-··-····-······················-

La primera voriable que interviene en Ia seleccion del tipo de estructura -

ciOn es Ia saparaciiin entre columnas o marcos que tambi8n define 121 longitud de los 

distintos eleuntos a flexion que forman parte del piso. los elementos estructura

les t1enen por Objeto Ia transmisi6n de fuerzas y cuanto mas directa sell 8stt1, rna

yor sera Ia eficiencia y economia de Ia estructura. En Ia fig, 3.6.2 ~e muestra -
Ia maner21 en que se puede transmi ti r una fuerza horizontal y una vertical. En los .. 

dos primeros casas Ia transm1si6n de Ia fuerz21 horizontal puede realizarse a trav8s 

de los elementos que forman el marco, o bien a traves de un contraviento. Esta ulti 

ma forma es Ia mas eficiente ya que representa Ia forma mas directa de transmitir-

~~-~ 
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Fia. 3.6.2 Transmision de fuerzos en un marco 
'l' u~ 

Ia carga, independiente. de otras consideraciones acerca de Ia riaidez de Ia astruc•' 11 

tura. 
Hiil 

l>fiZ. ,(,\OQ-IUI' v;j.QJ .U· .. 
En Ia figura 3.6.2 (c'• y (d), Ia transmisi6n do Ia caraa verticol ados puntos del

suelo, sa puede re21l izar de alguna de las siguientes m&neras: 

a) Por medio de los elementos inclinodos ID, If; b) a troves del marco DCEF; Ia s~ 

luciOn mas directa y mils eficiente serfa el primer caso, en que las co\umnas somet! 

das a esfuerzos directos de compresiiin representan Ia soluci6n mils econiimica q~e se 

podria obtener. Cu>lquier otra soluci6n represente una mayor longitud de los eleoen 
tos estructurales, ademas de unas condiciones de trabajo a flexion menos eficientes. 

En astructuras de edifi·cios, soele presentarse Ia combinacion de cargas verticales

y de fuerzas horizontales producidas por sismo o viento. Cua11do intervienen solici

taciones accidentales, se permite un incremento en los esfuerzos permisibles de tr! 
bajo. Para cada estructura extstira un claro economico en el que las dimensiones de 

las vigas sean tales que se desarrollen esfuerzo..de trabajo parecidos para el coso 

de carga vertical o para Ia combinacion de esta con cargas accidentales. Se intuye
que cuanto mayor sea Ia altura del edificio, o lo que es lo mismo Ia magnitud de -

las fuerzas horizontales, se lequeririi un refuerzo mayor de las vigas. Teniendo en

cuenta el incremento en el valor de les isfuerzos permisibles, este refuerzo sera
suficiente para soportar una carga mayor o bien para disenar un claro mayor de las~ 

trabes o vigas. De a;ta manera mediante algunos tanteos se puede llegar a obtener

el claro mas conveniente, De una oanara aproximaoa se puede obtener el si&uiante t! 

• > iW ., 

"·~~ 



rultado, suponiendo una viga ligada a las columnas y que fo,.ma parte de un marco: 

11!' 

v 

lomento por carga vertical en el extremo A de Ia viga AB: 

w L' 
M,.P.. ~ 1"0" 'WL 

"To 

-.;-~ 

l!>(j i 

fuarzo certante en el tntrepiso, si·n•es el numero de pisos y C el coeficiente sismico 

OJ:c 
Cargo vertical en una columna ~ni,4{Rr.,ccu;., or•"V'~"l1:,..[4¥}=Z ... W 

,,, fuerza cortante: ¥ :2W. n.C .~,··· 9';... '· 

Momenta flexionante por sismo en Ia columna: 

~!,. 1 = zv~ = zw. n. e. h = a. H. c. ft"'~r 

-il 

... :)lJ"1 
H =Altura del edificio arriba del entrepiso en estudio. 

or· ... "! 

:""!L!! 

Acr:ptando el metodo del portal el momento por sismo on al extremo A, de Ia viga AB as: 

o.r~, (I AB) sismo = f ·I =(2.W.H.C)·f:' 

f =factor de distribucion de Ia trabe AB. • t' .: ~ 

En condiciones Optimas Ia secci6n resistente necesaria para carga vertical tambiBn debe 

ser suficiente para Ia condic16n de carga vertical mas carga accidental. Aceptando que .. 

Ia carga viva sea Ia misma en ambos casos, cosa que en real1dad no sucede y suponiendo .. 
~---------~los factores de carga propuesta por el Reglamento del D. F., para las dos condiciones ci

tadas, se tendra: 

1.4 MAB = 1.1 ('lAB+ (lAB) Sismo) 

179 Sustituyendo valores en esta expresi6n: 

0.3 WL 
1. 1 FD 2 W H C ... ~ ;:: 

10= 

L = 73 FD H C 

El clare Optima en el caso de diseno par cargas verticales y 

sismo, es proporcional a la rigidez de la viga y ala magni

tud de la fuerza sismica. Esta expresi6n aproximada da una 

idea general de los factores que influyen en la determinaciOn 

del clara mas econ6mico. En cada caso habra que hacer algunos 

tanteos para conocer de manera m&s exacta estes valores. 

La magnitud de los claros en un edificio es variable y suele 

estar comprendido entre 6.0 y 10.0 m. aproximadamente. 

3.7 PUENTES 

3.7.1 GENERALIDADES 

Los puentes son probablemente, de las estructuras mas antiguas 

de las que se tiene noticia. Tienen como finalidad el salvar 

un ·Obst~culo, tal como un valle, rio o carretera, con el fin 

de comunicar dos puntas, ~ermitiendo el paso de personas, veh! 

culos o trenes. El paso a desnivel es un puente que evita el 

cruce al mismo nivel de des caminos, permitiendo asi la circu

laci5n continua de vehiculos. La principal funci5n de un puen

te, es la de unir dos puntas alejados, per media de una serie 

de elementos estructurales. Esta funci6n debe realizarse con 

un margen adecuado de seguridad. 

Probablemente los primeros puentes, se construyeron con madera 

o trances de &rbol. Posteriormente conforme aumentaba la magni 

tud de los claros a salvar, fue necesario utilizar otros mate

riales tales como mamposteria, concreto armada, concreto pres-

forzado y acero. !~ 

., 

La estructura de un puente en esencia esta formada par un sis

tema de piso que se apoya o cuelga de los elementos principales~ 

encargados de librar el clara y que son los que transmiten la 

carga a las pilas de cimentaci5n, estribos o columnas. Par la 

posiciOn relativa del piso con respecto a los elementos princi 

pales de soporte, los puentes pue~~n ser: a) de pa~o superior 
0 3 MAB = 1.1 !lAB) Sismo 

~~- si el piso se encuentra colocado sabre la parte superior de las 

vigas o armaduras principales. Es ~ tipo mas usual ya que evi

ta los contraventeos superioreS q~e limitan el esp, cia del usua 

rio del puente. 



./ 

b) De p~so inferior, P.n el q~e eL sistema de piso se enc~enora 

apoygdo en la perte inferior de los elementos principalee del 

p~ente. Tiene la ventaju de "~e permite ~a mayor ~lt~ra en la 

I I P4to h"•t.\o& 
•I -a a:!" 

,,, 

1'.' 

~=If ·If 3 II H .. ~ 
~ z' -'S' - 2' 

'OJ 

.~ 

PAco Sot'llolel. 

~...,..., 
Fig, 3.7.1 Tipo~ de p~entes 

-~ f~¥t~ ~~- i• ~~~~ 

parte inferior del. p~ente pero a cAmbia de los inconvenientes '1 

y~ citados. c) De paso a traves an el q~e el sietema de piso se0 

enc~entra en ~a posicion intermedia con respecto a los miem- -

bros de soporte. 

En el analisis y diee?lo de l:·,s estr~ct~ras para 

p~entes, son m~y imoortantes l8S cargas movilee y los efectos 

por impacto que se originan. La valuaci6n de estes efectos ya 

se ha considerado en capitulo£ anteriores. El tipo de cargas 

usv..Jles y las dimensiones m.:lnimae neces"rias par~ lograr un fU.n. 

cionamiento adec~ado, est8n indicadas en l~e especificaciones -

para puentee de le Secretaria de Obras Publicae, de la AASHO 
par~ puentes carreteros y en las de la A.R.E.A. para puentes 

Ce ferroc8rril. 

f 
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Al establecer las solicitacionee que van a actuor 

sabre el puente, es muy imoortente considerer el proceso de 

montaje o de con~trucci6n. En esta e apa los ecf~erzoc no sol~ 

mente p~eden ser mayores q~e los que se puede~ presenter d~rau 

te la etapa de servicio de la estr~ctura, eino c:~e puede pre--

sentarse ~na C·"ndici6n de inversion de sie;no. Ademas habra que _________ _ 

con<:!ifler""er c.~rf8S 0ebid3s a m'lquin;triJs o er;uipo c1e conetruc--

ciOn que en condiciones normslee no deben presentnrse. For - -

otra P"rte un est~dio c~idndoso del procedimiento de constr~c-

ci6n, ;; .tede eliminBr en la etapR finr·l, esfuerzos secundarioe 

que se desarrollon durante el mont'lJe de lo eetr~ct~ra. EsDe--

ci.:il atenciOn se tendra' con l.Je .. ~Gfor~t::cion_e por peso propio 

o par temp~rat~ru q~e se proc~cen d~rnnte la constr~cci6n de -

1~ estruct~ru. .., 
En los p~entes hay q~e distine~ir la s~perestruct~ 

ra, formada por el sistema de piso y par los elementos estr~c-

t~r~les necesarios po·r~ resistir las distint~s solicitaciones 

que van a act~nr en l" estruct=a, y la cimentncion o infraee-

tructurn destinada a transmitir las c 'rgas a ~na cape de s~elo 

resistente. La ciment;;ci6n consta de una eerie de pilas que a 

manera de columnae se desplantan ' un nivel del terreno capaz 

de desarrollar las reacciones Cllp~estas en el proyecto. En- -

~lg~os casas los apoyos extremes ademas de tranemitir f~erzas 

verticales, tendran q~e dise~arse como m~ros de retenci6n. 

En general se puede ectablecer que los puentes con 

~ claro menor, con m8s econ6micos que Jr~ellos q~e tienen ~n 

claro mas grande. Sin embargo una vez q~e se ha e~toblecido -



le dimension total del puente hay que escoger el tipo mas econ£ 

mica • En eeta seleccion la princip•l variable que interviene -

es el clara del puente. Cuanto menor se• el claro de la supere~ 

tructura, est• sera mas economic& pero en cambio aumentara el -

n~ero de pilas de •poyo y por lo tanto el costo de la ciment•

cion. Por el contrario • mayor dimension de 1• distancia entre 

pilas, aumenta el clara del puente y por lo tanto au costa, di~ 

minuyendo el de la cimentacion. Se ve la necesidad, por lo tan

to de hacer varios tanteos hasta lograr que la suma del costa -

de la cimentacion y de la estructura sea un valor m1nimo. En un 

enalisis de este tipo habra que considerar edemas tipo de suelo, 

altura de l•s pilas, efectos ~e la continuidad en el puente, -

etc. 
- ' ... ,' I ; '- J l• ~ • .)!)(l j '!9,1..., .<11' r,--

Bn el proyecto de puentes hey que considerar otros 

elementos que aunque no son estructurales, son necesarios para 

au funcionamiento, tales como perapetos de protecci6n, guarni 

ciones, camellones, etc. 

El sistema de piso mas usual, esta formado par una 

aerie de vigas secundarias orientadas seg~ el eje longitudinal 

del puente y que se apoyan sob!:e las vigas princ.ipales o 

~late: 

-?·•1 

n.•H 

~ 'U. 

............ , 
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181 meestras (fi~. 3.7.2) transversales, cuyos soportes coinciden 

con los nudes de las armaduras o con puntas intermedios de lRs 

viges o trabes longitudinales del puente. El piso est& formado 

por una losa de concreto armada apoy•da en las trabes secunda

rias y ligeda par media de conectoree en el caso de construe-

cion mixta. Las unionee entre los distintos elementos citados, 

podra ser continua como en el caso de estructuras de concreto 

y algunos tipos de puentes metalicos. 

En los distintos tipos de puentes las vigas princi 

pales, cuyo objeto principal es el de salvar el clara, trans-

portando las cargas a los apoyos o pilas, pueden ser vigas de 

alma cerrada, en cajon, armaduras, cables colgantes, etc. 

El sistema de piso denominado ortotr6pico, eeta 

!armada par una placa de acero soldada en eu parte inferior, • 

un sistema de placae ortogonales ~e acero y ligadas tam--

bien el conjunto de vigas ueuales en un sistema de piso con -

objeto d'e que toda la estructura traba,je en conjunto. A diferen 

cia del comportamiento del sistema indicado en la fig. 3.7.5 al 

ectuar una carga en una viga en un punta cualquiera del pieo, -

se desarrollan esfuerzos en todoe los componentee del sietema. 

Sabre la placa metalica se coloca una carpets aef~ltice. 
,. 

-~--~~ La estructura de un puente, sabre todo si es meta-

lico, requiere de un contraventeo longitudinal y transversal 

para soportar las fuerzas laterales nroducidae por viento, vi-

braciones, impacto, frenaje, etc. En el caso de un puente de 

ermaduras ee requieren los aiguiantaa tipoe de-eontraventsor--

....... ~ 8!1" u! 
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Pis. 3.7.3 Contraventeo en estructuras de puente reo eaie 

e) Contraventeo lateral en el plano de la cuerda 

superior y de la cuerda inferior. Su funci6n es la de resistir 

las fuerzas laterales producidas por viento. Aunque conatitu-

yen armaduras horizontales indeterminadas, au analisis puede -

hacerse de manera eproximada suponiendo que trabajan a tbnsi6n 

exclusivame·nte. ~!. ,.} • ., ..... ,4 .. ;mv-· d;:i.) lli-i3 

b) Contraventeo transversal para former marcos r!-' 

gidos transversales. Con esto se losra dar rigidez transversal 

y se aumenta la resistenQia a torsion de la estructura. Se 

aprovechan las columnae o elementos verticales de las armadurae 

para formar los marcos citados. Estos elementos se unen median

te vigas o armaduras muy ricidas cuyo diseno esta regido funda

mentalmente por limitaciones de relaci6n de esbeltez. En los -

extremos, estos marcos o portales transmiten a la cimentaci6n, 

las reaccionee extremas del contraventeo superior. Cuanto mayar 

182 ·L 
sea la rigidez de las vigas en los portales extremes, meno~ 

seran los esfuerzos por flexion que se transmiten a las colum-~-------------------

•• nas que forman parte del marco. 
'.I 

Las deformaciones fotman p&rte importBnte en el d.1• 

seno de las estructuras pRra puente tanto en su etapa final de 8 

servicio como durante el montAje. En el proyecto y de acuerdo q 
con el procedimiento constructive que se vaya li emplear, se eL• 

pecificara la contraflecha que se le d'1r6 a la estructura. ·t 

'.J ;."'~ t• 
El puente formado con claros continuos permits 

' aumentar el clara entre apoyos ya que reduce la magnitud del -

memento flexionante., Est:~ reducci6n es muy im· ortante en el 

• caso de carga muerta y un poco manor para car~a viva. Los pe--

raltes may ores de la viga o armadura se requierfllt en los lipoyos 

y el incremento de peso propio que esto representa, tisne poco~ 

efecto en la variaci6n del momenta flexionante ya que la carga, 

se transmite practicamente como carga axial. For este procedi-~ 

miento se han logrado claros hasta dr 250 m. Las ventajas que 

tiene una soluci6n de vigas o armaduras continuas son: 

·---

~tt ~' t"f!!a 

a) Se puede obtener un ahorro de 10 a 20% en el -- ~ 

peso de material. 

b) Disminuye el numero de apoyos al poder aumentar 
la dimenoi6n de los claros. 

c) La carga ultima en un puente continuo es mayor 
que uno en el que las armad~ras se encuentran -
simplemente apoyadas, ya que se presentan efec
tos de redistribuci6n de esfuerzos que permiten 
lograr una mayor eficiencia del conjunto._ ________________________ ~ 



"'~"!U 
-5 ~,;: r • 

_.,.,,_,_ ' - ' - -·- " 

Al miamo tiempo este tipo de puentea presentan loa 

aiguientea inconvenientes1 

nol 

a) Son estructuras hiperestAticas exteriormente y 

per lo tanto ea convenie~e que ae encuentren 

cimentadas aobre terrene ~irme ya que de otra 

manera se pueden producir eafuerzoa par deaPla

zamientoa diferencia~ea. 

b) Loa efectoe ante cargas m6viles eon m&e comple

jaa ya que ae pueden presenter cambioa en el ••n 
tide de ~oa ea~uerzoa lo que representa un au-

menta de coato. 

'1:!'1.~ ·~us .... ~rr-

Para evitar estoa inconvenientea ae puede proyectar 
un puente en voladizo o con articulaciones aemejantea a una vi-

ga tipo Gerber. En eata aoluciOn las articulacionea ee hacen -

coincidir con los puntoa de momenta nulo en lo que reapecta a -

la carga muerta ya que en general no coincidiran con lea diati~ 
taa posibilidades de carga viva. l'oediante eate pracedimiento ae 

han logrado claroa de 150 a 550 me en puentea de armaduraa. 

Tiene lss siguientee ventajaa& 

B! 

--{f 

t ., .. 
" 

't • 

a) Pueden emplearae en suelos no muy ~irmea en loa 

que ae puedan preaantar hundimientca diferenci~ 
lea. 

b) Sa facilite el mcntaje de la estructura. 

En cambia tienen los siguientea inconvenientea1 

a) Son menoa r!gidos que los puentes continuos 

b) La soluci6n de la articulaci6n es complicada 

c) Puede presentarse inversiOn en la magnitud y d! 

recci&n de las reacciones que puede aer muy im
portante. 

, 

19 Bf-." 1'-i ·, . ~-~- ":...': .rJ !:>".· } • .& • 
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d) Requieren grQn precision en sus dimensiones con 
objeto de rue todas las piezas ajusten perfect~ 
mente durHnte el rnont8je. 

El puente mas sencillo es el formado por una los6 

de concreto armada que ce apoya en sus extremos en muroe de 

contencion, estribos, etc. El ancho de la loea terQ el necerca

rio pQra permitir el paso de personae y veh:lculos pare, los que 

que se ha proyectaro. Los barandales y banquetas son elementos 

secundarios sin ninguna funcion eetructural. Una alternativw 

a esta solucion esta formada por ~ arco de marr.posteria o de 

concreto con rellenos compactados en los extremoe para lograr 

una superficie de paso superior plana. CuQlquiera de estos ti

pos son economico• pera cl•ros basta de 10 m. 

tJw'IHt~ · .......... -
af; .... Y".:;-;~ :·d•T,,~.;:... tO. ••<'J. -~-

~-·" 
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Fig. 3. 7 •4 Puente forma do por una los a de concreto 



Al aumentsr la magnitud del clero, la soluci6n m~s 

conveniente es el puente formedo por dos 0 mas vigas principa-

les apoy•d~s en eus extremes y que sirven de soporte al siste

ma de piso formado por una losa de concreto y varias trabes s~ 

cundari«! en sentido transversal. En algunos casos se han uti

lizado las vigas en lE orill•, como parapetos de protecci6n. 

~=--·-

.... 
~ .~ 

Fig. 3·7•5 

" 

,JJ::>ell 

'' a:•• • 

Puente con losa de concre.to •poyada 
BJ1. trsbes 

L•s vigas o trabes principales pueden ser de acero 

fabricadas con perfiles comerciales o con placas y de concreto 

•rmado comun o presforzado. En el case de vigas de acero para 

puente, las especificaciones (AASHO) para •ste tipo de cons

trucci6n limitan la relsci6n peralte de la vigr cl2ro del -

puente, • valores m&ximos de 1/25 con el fin de limitar las d~ 

formbciones m&ximae de la estructura. Se permite una secci6n

con perB1te menor siempre que tenga una deformaci6n semejante 
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a la especificada. Esto se puede. lograr disei'iando una secci6n 

mixta en que la losa de concreto trabaje en conjunto con las 

trabes, o bien proyectandc· vigas continuaP. Pora las eecciont~e: 

usuale.e en acero, el elora m8ximo en trabes de acero est8 com-

prendido entre 30 y 50 m. 
. ' "'~' - "1"'~ 

Las trabes de concreto en cleros grandes tienen el 

inconveniente del vHlor alto que present" su peso m~erto aun-

que puede tener un efecto benefice en cl8ros cortes para redu

cir las vibraciones en la estructura. Este tipo de construccion 

res~ta econ6mica para claros de 8 a 25 m • 

Mediante el concreto presforzado se puede aumentar 

el c~aro maximo emr.leado en elementos de concreto reforzado. 

Con este tipo de estructuras se han logrado cleros de mas de 

70 m. y ee han realizado proyectos pcra 260 m. en competencia 

con puentes de vigas de acero de alma llen"· El concreto pres

forzado permite elementos de menor peralte y mayor ligereza -

que los elementos de concreto comun. Al mismo tien.po permite -

un mejor aprovechamiento mecanico de la viga. Comtinado con la 

prefabricaci6n se puede lograr una mayor economia al poder con 

trolar en mejores condiciones las altas resistencias del con--

crete. Para los claros pequenos es usual prefabricar y presfo~ 

zar las vigas en taller y de aqu1 trasladarlae al lugar de moll 

taj.e. 

lo~ 
Para claros mayores los sistemas a base de vigas y 

losa~ dejan de ser econ6micas por la influencia que adquiere -

la carga muerta. Conviene entonces alieerar en lo poeible los 

elementos principlaes de soporte. Con las vigas en celosia y 



principalmente las armadQras se logra este objeto. De doe arma 

duras distintas con la misma aecci6n en sus barras, tendra ma-

yor memento resistente aquella que tenga un mayor peralte, por 

lo que si se proyecta una armadQra de secci6n variable de a- -

cuerdo con el diagrams de memento flexionante, ee lograra una 

secci6n mas econ6mica. Estudios econ6micos en arffiidQras han 

demostrado a~ conveniente que las diagonales tengan una incl! 

naci6n de 4~ y que la relaci6n altura de la armadura/ clare, 

este comprendida entre 1/5 y 1/8. De aqui resulta que los cla

ros econ6micos, para armaduras estan comprendidas entre 50 y 

100 m. Para claros mayores se obtienen cargas muertas grandee, 

en el proceso re montaje, edemas de la gran longitud de las -

piezas que siempre origina problemas de esbeltez y pandeo sobre 

todo si estan sometidas a esfuerzos de compresi6n. 

q 
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Bl arco presenta un aspecto agradable al ser utili 

zado en la construcci6n de puentee. Se puede construir de die-

tintos materiales, desde mamposter!a para cleros pequeftos bas

ta acero a manera de ermadura, para los claros mas grandee, Se 

han utilizado como elementos sislados o bien como una combina-

cion de arcos lograndose de esta manera salver claros haste de 

550 m. de longitud. 
~· ·.;.. ... ~ ' 

A igualdad de clare, los empujes horizontalee en 

los apoyos aumentan al reducir la flecha del area por lo que 

I• conviene que esta dimension sea lo mas grande posible. Los 

esfuerzoe de compresi6n que se presentan son altos y esto re--

quiere elementoe de contreventeo que liguen los dos arcos col£ 

cados a ambos lados de la calzada. Derde este punto de vista, 
6 •. 

Q 

ites conveniente que el sistema de piso ee encuentre en le parte 

superior de los areca, para utilizarlo como elemento de contr~ 

venteo. De otra manere habra que utilizer elementos de liea 

independientes con objeto de aumentar la rigidez lateral de 

los arcos. En el caso del puente sobre el rio Blanco, de paso 

inferior, los dos arcos ee unieron en la clave para logrc•r una 

mayor rigidez de la estr~ctura. 

JPllilll --~~~~_. =·~~~-~~~ .. 
"' 1. __ 

NSLn ~ 0 D 

:Pig. ).7.6 DistintQa tipca de puentee con 
armaduras 

__ y_~ . . ""' ~ 
,,% 1~1 
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Pig. 3. 7.7 Puentes en arco 



Ultimamente se ha d~earrollado de mnnero importan

te loe llamados puentee con tirantes o atirantadoe. Con.~ste 

en un sistema de piso, generelmente ortotropico, que se encue~ 

tra c-olgado de una terre que coincide con alguna de las pilas, 

mediante tirontes inclinados formodoe con perfiles laminados o 

cables. Se les considers econ6micos para cleros comprendidos 

e~tre 100 y ]50 m. Aunque su aspecto no es tan agradable como 

~1 ~e un puente colgante, ofrece la venteja de eu economia y el 

no requerir de un peralta m~y grande para el sistema de pieo. 

Fl analisie de erte tipo ce estructura es complicado ya que el 

sistema de piso re encuentra soportedo en varies puntas e~ 

apoyos de tipo elastica, 
0~ ., ... 

El puente de euspenei6n o colgante ee el p~ente que 

ofrece un aepecto mae egradable. Fl sistema de piso cuelga de -

un aietemo formado per doe cables que Paean per torres de apoyo 
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y que se anclan en los extremes de la calzada. Una armadura 
~ ,, 

longitudinal que coincide con el piso se utilize para rigidi-- __________________ 
4 

zar el cisterna de cables contra vibraciones producidas por va-

riaciones en carga viva y wantener la forma original del puen-

te. Mediante este sistema se reducen los mementos flexionantes 

que se producen en otros tipos de puente del mfsmo claro. Al - '' 88 

igual que en el tipo anterior los efectos dinamicos producidos ~~ ~ 
per viento son muy importantes y requieren analiais muy cuida- ~w~ 

doses. '~"-

Los cables al trabajar a esfuerzos directos de tea 

sian permiten un diseno muy econ6mico. Estudios comparatives - nt 

realizados con eete ti~o de estructura indicaban qua au ~tili- eiq 

~-aci6n es conveniente para claroe comprendidoe entre 100 y JDOO 

1. El puente con un clare mas grande ( 1278 m ) conetruido he~ 

· 3 la fecha, es de este tipo. 

...-,._ 
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a Fig. ),7.9 Puentes colgantes 
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El metodo constructivo es muy importBnte. Con obj~ 

to de qU:e la trabe de rigidez deearrolle esfuerzos por flexi6n 

minimos, es neces3rio que no se conecten a los apoyos hasta -

que toda la carga muerta este colgando de los cables. 
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C.ilPITULO 4 <!Al·, 

4.- CII!iliN'l'ACION.t::S • 
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4,1,- Objeto y Tipo de Cimentaciones. 

El objeto que deoe cumplir una cimentaci6n es -
transmitir la ca,·ga a un estrato del terrene, U.!mdo -
ldeguridad contra falls del suelo ,limitando el hundi-
miento media, asi como los hundimientos direrenc.ales, 
con el fin de no danar la estructura que sobre ella -
se apoya asi como a elementos estructurales y no es-
tructurales. En algunas regiones se deue limitar la 
tendencia al volteo ance la acci6n de carga lateral -
(empuje del auelo, viento, sismo e~c) • 

En estructuras sujetas a cargas dinamicas apre
ciables (como en edificio industriales con maquinaria), 
la cimentaci6n debe evitar, ademAs vibraciones excesi
vas. 

Se pueden claaificar las cimentaciones como: 
1.11 a: .4, SUper£ici .. lea, Son aquellaa que tranamiten -1St.,.,. 

B. Compenaad .. s. 
.tt· 

oarga al terrene por apoyo -
directv pr6ximo a la bUperfi 

>6 ' cie y sin auatituci6n por : 
excavaci6n, 

Las que tranamiten carga al
terrenv por apoyo directo -

----------------------------- austituyendo al menos parte 
de la carga con el peso del 
suelo excavado, 

,il 
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C, Sobrecompensadae 

D, Protun4u 

Al!luellas que traemi ten carga manor que la 
qua ee companea per excavaei6n, 
Las que tranemiten oargae a formaciones -
profundae del subeuelo a trav~s de pilo-
tee, pilae o pozos indios, ya que las ca
pas de euperticiales no tienen cart1ctel'
ietioaa adecuadas para rasistir las cal'-
gae, 

E. Para reeietir tuerza lateral, 
F. Mixtas La. que combinan doe o m4e de los tipoe -

anteriores. 
Segdn que la carga se trasmit' al terrene en parte de la sll

perficie que cubre la construcci6n o en la totalidad de dicha su
perficie, se tratart1 reapectivemente de zapataa o de cimentaci6n -
corrida, 

Las zapatas, a au vez, pueden ser aisladas o corridaa. Sertln 
aisladae si transmiten la carga de una sola columna o corridas si 
transmiten la carga de un IDilro•de u.t:qhilera de colllmn&B. 

Las zapatas aisladas suelen ser ractan~larss 7 plaaas pero
tambien pueden tener otra forma a inoluao sa utilizan cascaronea 
como zapataa aisladu. Las zapatas aisladaa de gran peralta pu
den aer de concreto simple o mamposter!a denomi.n&ndoss entoncsa -
psdeatales. 

Generalmanta las cimantaoiones oorridas se apoyan o dasplan
tan en el terrane mediante una losa, perc tambien es frecuente el 
emplao de cascarones prism4ticos, cil!ndrioos o de doble ourvatu-
ra, 

Tanto las trabes de liga, en el case de cimentaciones aisla
das como las que sirven de soporte a las losas oorridas oonstitu
yen con frecuencia reticulas de trabes, Bn las si~ientas fi~ras 
se ajemplifican las diferentes cimentaoiones anteriormanta menci~ 
nadas, 

~ eua 
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Fig. 4.1 Cimentaciones superficiales y compensadas 



4.2 CRITERIOS DE DISEflO DE ZAPATAS. 

~ 

··Como se dijo anteriormente, una zapata es una cimentaci6n su
A<perficial que se justifica cuando las cargas que se transmi--
• ten al terreno son de tal magnitud que las capas superficia-

les del mismo tienencaracteristicae suficientes para resistiL 
los, y sin que los hundimientos vayan a ser peligrosos. 

En el disefto de zapatae, hay que considerar las siguien

·~es condiciones: 

- Presion del suelo sobre la zapata. 
Dimensionamiento de la zapata coneiderando loa eefuer

zos normales cortantes y adherencia que se presentan -
en las secciones cr1ticas. 

~q - Esfuerzoas directos entre la columna o muros y la zap! 
f.¥8$;., ta. ' ... 

tll t·· 
"' "t 

d •t •J, 

.i; . ":' IH' ,_,t, 

. " 
-~.:1 '!.4.:) ·- ·l ' 

•f<f•·· 
AJ Presion del suelo sobre la zapata. 

La zapata es un elemen~o estructural que se encuentra s~ 
metido a un sistema de fuerzas en equilibria, constituido por 
las cargas de superestructuras transmitidas a las columnae y
por las fuerzas que constituyen la reaccion del terreno. 

El area de contacto de la zapata se obtiene dividiendo la 
fuerza aplicada al terreno ~ntre la presion media de contacto, 

procurando rue en ningUn punta se sobrepase el esfuerzo permis! 
ble en el suelo. La fuerza se obtiene co·1o la suma "'e la carga 

en la columna o muro y el peso propio de la zapata. 

Generalrnente se supone que la presion del suelo tiene una 

, variaci6n line.al aunque en realidad esto no es as{ ya que de-

pende del tipo de suelo. La distribuci6n de presion se puede -
calcular a partir de la formula de la escuadria. 

f•~ +M!._y+)!y X 

':I 
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en donde A, es el 'rea de la secci6n, P, Mx, ~. los elementos m~ 
canicos que se aplican sobre la zapata1 Ix, Iy, los momentos de -

inercia con respecto a ejes principales. Algunas condiciones que 

se pueden preeen•ar eon las siguientee: 
• 'P 

G~~j_j ~T~ ~ 
P.c~·~ ~=t t J( -" . 

ITf t~l rill 
.(,!. 

A 

Fig. 4.2 Distribucion de presiones en zapatas. 

" 

£ IIi' 

,, 
' 

Cuando la excentricidad es tal que la carga se sale del ter-
cio media 6 nucleo central, se presentan tensiones e incrementos 

muy importar.tes de la presion en la base. 

Con los valores asi obtenidos de la presion sobre la base de 
la zapata, se calculan, el momento flexionante y fuerza cortante 

que actua sobre la zaPQta considerada como una viga en voladizo -

apoyada en la columna. 

En la determinacion de los elementos m~canicos en la zapata 
se aplica la p~esion de contacto obtenida a partir de la fuerza -

transmitida por la superestructura sin tomar en cuenta el peso 
propio de la cimentacion, ya que esta es una fuerza uniformemente 
repartida, equivalente a una presion semejante del suelo y que 

por lo tanto no afecta la magnitud de los ele~~ntos mecanicos. 
La presion maxima aplicada sobre el terreno no debe exceder 

los valoree permieiblee obtenidos a partir de pruebae fisicas 
tal como se recomiendan en Mecanica de Sueloe. El valor permisi

ble sera aquel que garantice la resistencia del terreno a la fa

lla y unoe hundimientos diferenciales minimos. 

Al proporcionar las areas de contacto en un conjunto de zap! 

taa hay que t~t{ en cuenta que los hundimi~ntos o deformaciones 
del suelo, no•eon proporcionales a la presion de contacto, sino -

tambien a la forma y dimensionee del cimiento. Ee conveniente te
ner una presion de contacto lo mas uniforme posible y zapatas con 

superficie de contacto semejantea. 
A Ix Iy --------------------

,Jt~' 
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B) Seeciones Cr!tieas, 

Para·el dimensionamiento de la seccidn de concreto de la zaP.! 
ta hay que distinguir las eiguientee seceionee cr!ticas, distintaa 
para la zapata aialada y para la que soporta un muro corrido, 

·1 (-<- s.cc. ""'~• .. :M. P. ~ 7 
I ... ~ 

I
.J ___ , 

·w: __ 
I ~'c.l.--. 

: l I ,-[J 
1 ftt...,,. 
I C.Mc....i. 

...h. 
lolr&..cr. 

~b~ 

Fig, 4.3 Secciones criticas. 
La aeecidn cr!tioa por memento tlexionante y per adherancia,-

,· .. · 

:J 

en un elemento de concreto, muro o columna, eiempre ee preeenta en 
el p&Ho de dicho elemento considerando que la zapata se comport& -
como una viga en voladizo. En el caeo de un muro de tabique la ses, >M 

cidn se eonsidera a b/4 a partir del p&Ho del muro y haeia el,>· 

interior, Bsto es para tener en cuenta la diferencia de mddulos de 
elaatieidad entre el concreto y el tabique, 

En sl case de zapatas aisladas ae ha demostrado que en la pa.£'" 
te interior de la zapata se forman grietas de tensidn diagonal -
orientadae a 45a y dirigidas haeia la interseccidn de la zapata 7 
la columna. Por esta raz6n el Reglamento de Construceiones recomi
enda tomar una secci6n cr!tiea normal al plano de la zapata y sitJ!& 
da a una distaneia de d/2 , alrededor de la columna, El. esfuer
zo cortante en esta aeecidn no debe ser mayor de ~ si es d! 
s~o a la rupture. En eaao de que se exeeda este valor ser~ neee-
sario colocar retuerzo de acero que toma la fuerza eortante exce-
dente • 

Adem4s exists otra seccidn er!tica por esfuerzo cortante que 
proviene de considerar a la zapata como una viga muy aneha e11 vol!! 

·~f 

192- dizo. Aparentemente esta secci6n deber!a estar en el pafio de la -
columna o muro, sin embargp 1ebido a que en esta zona se presentan 
esfuerzos de comprensi6n muy altos que neutralizan los eefuerzos -
eortentes eb conveniente mover la secci6n cr!tica una eierta dis-
taneia, Se supone que esta secci6n se encuentra a una distancia -
"d" del pafio de la columna y se extiende a lo ancho de la zapata -
en una sola direccidn, Este criterio es el que se sigue en el caao~-----------------
de muros de tabique o de concreto, 

Las secciones er!ticas por esfuerzoe de adhereneia eoinciden 
eon los de memento flexionante, 
C) Esfuerzos directoe entre la columna y la Zapata 

Es necesario verificar los esfuerzos de compreai6n que ae pr~ 
ducen entre la columna y la zapata con el fin de evitar el aplasts 
miento del concreto, 

En la superfieie de confacto de la columna y la zapata, la "~r 
ga de la prime~ ae transmite a una parte de la super~icie de la ~e 
gunda. El. concreto adyacente que no estti sometido a carga alguna -
suministra cierto apoyo lateral a la parte cargada. As! el eefuer
zo permisible a la compresi6n en el dltimo caso debe ser mayor que 
en el primero, Se reeomienda que los eatuerzos de co~presi6n no -
sean mayorea que los siguientea valoreaa 

Befuerzos directos 
Sobre el area total 
Sobre la tereera 
parte del area o me 
nos 

Dis~o El~stieo 

0.25 t'c 

0.37 te• 

Dis~o _a la Runtura 
0,475 fe' 

0,70 tc' 

El estuer~o en el refuerzo longitudinal de la columna se tr~s 
mitira al capital o zapata extendiendo las varillas longitudinales 
lantro de la zapata o bien per medic de varillas de anclaje, Todo 
el esfuerzo se transmite por adhcrencia. , por lc que las varillaa. 

• 
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tendrtn la longitud, de anolaje requerida. 

Eh algunoe casos de cargaa ligeras, las zapatas pueden ser de 
concreto simple. Para ello loa esfuerzos de tenai6n en el concreto 
no aerdn mayorea de o.85~c en e1 caso de dise~o a la ruptura. 

Las secciones cr!ticas se dsterminan de 1a misma manera ya e~ 
plicada. 

Una zapata combinada es aquella que d& apoyo a doe o m&s co-
lumnae. Este caso puede presentarse cuando las 4reas tributaries -
de varias zapatas sean tales que se superpongan. 

~ 
~· 

Ol'O.O '1 

6! 
~~~~ ~}r!ff~TI 

~-

;;'·'-( ......,_ 

Fig. 4.4 Zapatas combinadas. 

~ 

CUando las zapatas eon de lindero, se presents una excentricidad 
entre la carga aplicada y la reacci6n del terreno, sxistiendo pal! 
cro de volteo de la zapata debido al momento que se produce. Eate 
caso se puede resolver uniendo esta zapata con alguns otra interi-

______________ _gr, por medio de una contratrabe. 
EJ>=.lPLO 

Dise~ar una zapata cuadrada con las siguientes carscteristicas 

,.,, "'. "'' 
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~ -l 
tendrdn la longitud, de anclaje requerida. 

En algunos casos de cargas ligeras, las zapatas pueden ser de 
concreto simple. Para ello loa esfuerzoa de tenei6n en el concreto 
no serdn mayores de 0.85~c en e1 caso de dia~o a la ruptura. 

Las secciones cr!ticas ae determinan de la misma manera ya e~ 
plicada. 

Una zapata combinada es aquslla que d4 apoyo a doe o m&s co-
lumnae. Eats caso puede preeentarse cuando las 4reas tributaries -
4e varias zapatas sean tales qua sa superpongan. 

JkJk 
.~~D\31 !" --·(''' 

6! 
.)£,.i 

'1' 

m ,c.·~m -~ r ~ 
~ I ttttrTtffT 

/ 

u 

.~c.:· Fig. 4.4 Zapatas combinadas. 
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CUando las zapatas eon de lindero, se presenta una excentricidad 
entre la carga aplicada y la reacci6n del terreno, existiendo pel! 
gro de volteo de la zapata debido al momento que se produce. Este 
caso se puede resolver uniendo esta zapata con alguns otra interi
or, por medio de una contratrabe. 

~ 

Diseffar una zapata cuadrada con las siguientes caracteristicas 

.11:>~;> ·' .l~ "' r. ". _:;r,; .. -t. 'J(J + ~. 
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fc' = 250 kg/cm2 

fy = 2300 kg/cm2 

Reacci6n m!xima del terrene =10 = t/m2 • 
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Bl valor obtenido correeponde al peralte promedio, Los peral 
tee efeotivoa en cada direcci6n, auponiendo que el armado se rea
lize con varilla del ndm, 8 ~on: 

~ ~,_..~, ,-·-.t-;.-_~

" 
-c;_;:-

.-1 

.;c\!... Carga de la columna = P = 160 • Ton, ~------------------~--~ 
Cosficiente de variaoi6n = (\t • 0,15 &" ~. 

"'. ~ I.'"' •. J 

Sentido Longitudinal 1 d-41-1,3=39.7 em, 
Senti do transversal d•41+1,3•42.3 Cillo- ___..~~~~~~_j 

h=42.3 + 5.0 • 48,6-:::!: 50 em. Area de la zapata& 

Oarga sobre la zapata--------,-----
Peso propio de la Cimentaci6n ~CS:::":jf~":!a;!•{.r:•~) ___ _ 

A:____m_· 
100 

18. ~~-~2. \ f;l rr 
Se considerarl{ una zapata de 4,30 x 4,30 ""'· ~ t I 
Esfuerzoa para dis&no P11{atico(~~p~rd) 

160 ,- ton. 
25 .- ton, 

185 ton, 

, .. 
' 

f~ • 0,9 ( 1-C .) fo' • 0,9 X 0,85 X 250 • 191 kg/om2, 
tf • 0,9 ty • 0.9 x 2300 • 2010 kg/cm2, 

"I 
Oarga dltima de diaefloa -~~ 

PU • 1,4 x 160 • 224.0 ton, J 

!If 

~ ' 
Preei6n efectiva ~ e1 aue1o, sin considerar el peso propio de la cJ. 
mentaci6n, 

w• -~ - 12.2 !/m2. 
18.4 

Dieefto por fuerza cortentea 
s• • 4 < 6o + d) 

vez .. 
S'd 
~ • 224000 • , 191 

.. 4(60 +d) d 

Reao1viendo 1a ecuac16n 

a2 + 60 d- 4100 • 0 d • 41.0 em. 

I!,. ·i"'-' 

Diaefto per flex16n Acero de refuerzo. 
MD•12,2 x ( 2,15 - 0,30 )2 • 20.9 T- m. 

2 

= 

Por11enta~e muimol * P !DIU • k1 fc • ...!!!QQ_ • 0.0466 
:rt !1+6000 ., 

Poroentaje m!nimol 

i 
P m!n. • 0,5 ff.""c • O,IJ0344 

f7 

lllu. • 

f~ bd2 
2090,000 • ~ 
191xlOOx39.72 

4f 0.070 

,.. ~ 1- . 0.00645 
"l 

!J 1 

(1 

-, 
' -T' 

f,l 
A&• 0,00645 x 100 x 39.7 •25.6 cm2/ m. ~o. 8 a 20 em. 

Comprobaci6n del eefuerzo cortante en 1a eecoi6n (3). a una diatan 
cia "d" del pane de la oolwnna. _, 

,. .. 

•l 

'i V= 12,2 X 1,0 X (1,85 - 0,41) • 17,6 ton, 

V u • 17600 = ,4.! kg/em~ l 
100 x 41 v 11 ~V perm, •\J ..... 

V perm = 0.5~ 6.9 kg/om2 

Los esfuerzoe de oompreai6n direota eon inferioree a loa perm1aib1ea 
224000 • 6.23 kg/8m2• <. 0,475 r'o• 
60 X 60 
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4.3. Criterios de diseffo para reticules de Contratrabes. 

·1 '" 
~ 

•• ~~r 
Podemoe distinguir doe tipos principales de .1, .. , 

cimentaci6n de acuerdo al tipo de suelo sobre el 

que se desplanten las zapatas o losa corrida que 

airve de apoyo: la cimentaci6n desplantada sobre 

suelo rnt;.y poco compresible y la cimentacion des-

plantada en suelo compresible. La que reviste ID! 

Jor inter~e para fijar criterioe de dieeffo ea la 

'"~- . .: 

.... J. . 
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aegunda y se tratara a continuacion. ~:. ;b• .l:o ,...,q .rt 

Calculadas las cargas y mementos flexionantes 

que transmits la superestructura ala cimentacion 

como si esta fuese infinitamente r!gida se eupone 

una distribucion uniforms de presion en el suelo. 

Se estiman los elementos mecanicos a partir de las 

presionee de contacto eupuestas as! como los aeen

tamientoe que producen la distribucion de preeiones 

eupuestas. Si loa asentamientoe y cambios angulares 

son suficientemente pequeffos para no causar daHos 

se dieeffr· la cimentacion para los elementos meca

nicos aai estimados. 
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Las trabes de una ret!cula de cimentacicSn ae mantienan an -
equilibrio por las cargas de columnae que actdan verticalmente -
hacia abajo y una reacci6n del suelo ( variablemente distribuida) 
actuandc verticalmente hacia arriba y trasmitida a las contratr~ 
bee a trav6a de las losas. 

Sea .._la reacci6n media actuando en la cimentaci6n. Las -
cargas .an colwnnas son C1, C2, C3, ••• en. Loa ciUculos ·ae sim
plifican si el sistema de fuerzas que mantienen an equilibrio a 
la cimentaci6n lo dividimos en doe sistemas aeparados y balanceA 
doe: 

~ U!Jit'..lb Q~ al•e.! :>r u ., ... ""'!' ... ,":!. 

II STEllA Fa 
Consists de reaocionee wm actuando hacia arriba uniformemeu 

te diatribuidas K1, K2, K3, ••• etc, actuando verticalmante ---
bacia abajo en los puntos 1, 2, 3, etc. K1, K2, K3, son las rea£ 
ciones de apoyo en los nudos 1, 2, 3, etc. obtenidas tratando a 
la cimentaci6n como un pieo invertido eoportando una carga uni--
1'omemente diatribuida .. con los puntos de apoyo (columnae) al 
Llismo nival. 

I· 1• 17 J• 

I' I'• I'• Ill 

.!!. J•• 
Ccntratrabe c~os 

:..J", so.~ :tb It~ ~~·Jd ,.., ,) Jltfl ~ 

~- .A. A. Momentos Flexionantes ~ 
~--~""""""' 

r-- :1---T- --1 f Asen"llmiento General 
~ 7- 0 en los apoyos 

..,., .AI ...r1ll 
IJP" IJP"<e:. Puerzas cortantes V~ 

diagramae de Suma de 1'uerzas cortantes. 
~~-
~ 

mementos Flexionantee, deform~ 
ciones y fuerzas cortantee se 
mt~estran, 

ra obtener la fuerza IC 6 se -
sumarlln las cortantes de los 
tramoe 5-6, 6-7, 2-67 6-10, 
todos en al punto 6 

. ...... 
·~; 

-)l f·; ~;· 



SISTEMA F b I 

Eete sistema eonsisti~ en las fUerzas obtenidas por la -
difereneia entre las eargas reales de las columnae C1, C2, C),·* 
••• Cn y las cargas K1 , K2, K3 • • • Kn. .wf 

Entoneee, la earga que aetda en el nudo 1 ae~ 1 ".a 

196-

F b
1 

• C
1 

- K
1 

·-~ ~-.-'I!Md>till------

.. ~-· ~· '; ; 

en el nudo 2 

•L£>11~ 
F b2 c2- ~ ., ............. , ........... ,, ......... Eto • ... 1. .... .t .l\i .. ~ .,J. 

)fl 

Eetas cargae eertln bacia abajo donde Ch > Kn y eerlln bacia 
arriba donde Cn (. Kn. Por oonsideracionee de equilibria la 
l' Fb • 0 ei W.. y las fUerzae Kn han eido eorrectamente calcu

ladas y ei la cimentac16n no est4 exc~ntricamente cargada, En 
caao de existir excentricidadee aetas deben eliminarae mediante 
adici6n de laetres adecuadamente distribuidos de tal manera que 
el centro de gravedad de las cargas en columnae coincida con el 
centro de eravedad de las reacciones en cimentaci6n. 51 ae em-
plean pilotee, la excentricidad puede eliminarse mediante la -
Ril~>cn,.da distribncilln de los ::>ilotco, 

r., ·-~--~ 
1 l .l 

.. 
•J l 1 )4 

... .~, ........ 

~ 't-., 

r~., •Cs-1:.~-R. .. -R." . ~ 
;~'i Momentoe Flexionantea Jib. 

Sistema Fb r."lc-- - -- ·-;:rAaentamiento General. 
t~~~ ... Fig. 4,6 ae9ticula_de contra (Fb) 

La estimaci6n de los mementos flexionantes Mb resulta m4e -
complicada ya que los nudos 1, 2, 3 •••• n, nose mantienen al
mismo nivel. Para cualquier contratrabe Fb resulta de las fuer-
zae C1- K1 , c2 - ~ , etc, que se mantienen en equilibria con las 

D 

reaeeionea o cortantes en eada tramo de las contratrabee que -

concurren a un nudo ai, , a1~ •••• ~ _, a 5& •••• etc. 
reacciones que solo pueden calcularse mediante m~todos usadoa ·• 
para marcos indeterminados; se puedenestablecer tantas ecuacio
nes simultllneas como nudos tenga la ret!cula de cimentaci6n y 
resolver el sistema, Para eatablecer ecuaciones partir!amos de 
las condiciones de equilibrio, esto esJ como cads viga eat& en 
equilibria la suma de las fuerzae exteriores as aero y la suma 
de mementos de todas las fuerzas con respeeto a eualquier pun
to ~ebe J•r- eero, A partir de las propiedades el4stieas de
las vigas y ooaoeiendo la longitud y momentoe de inereia de -
las vigas o eontratrabes estableeer!amoa las eouaciones, Sea -
por ejemplo, el caso muy simple mostrado en la siguiente figu-

rae 
La aoluci6n de la ret!eula, puede aer de la aiguianta man~ 

ra por el m~todo de loe desplazamientoe, 
~.9·1: 
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1.- Desplazamiento en AI 

2.- Desplazamianto en B: 
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3.- Desplazamiento en ~ 
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4.- Desplazamiento \ ~. t.li.J. • 
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IUnciones de equilibria en loa nudosl 
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Bl ajemplo anterior result6 simple por las condiciones de -
aimetr!a supuestas en las fuerzas Fb, en general esto no ea usual 
y el procedimiento results complicado ya que lleva a eatablecer 
·n~ecWlciones simultdnee, cortn"inc6gnitas, lo cual aoin en el ca-
so de cimentaci6n con un ndmero reducido de cruj!aa como la moe
trada anteriormente, toms un tiempo exceaivo para resolverla. 

Un m~todo que reduce conaiderublemente el tiempo y que da -
auficiente aproximaci6n para eatimaci6n de momentoa ea el m~todo 
de aproximaciones sucesiv~s. A partir de la conf1guraci6n del -
sistema Fb de la reticula podemos suponer las reacciones de los 
tramos y calcular loa mementos flexionantes de cads viga as! co-

41 mo sus deformacionea (flechaa en cada nudo). Las flechas en los 
nudoa ( 1nteraecci6n de doe vigas perpendiculares) resultan dif~ 
rentea; dependiendo de la aproximaci6n que ae desee, ae modifi-
can las reacciones supuestas y vuelven a calcularse loa m~entoa 
y flechas de las vigas repitiendo el proceao basta lograr preci
Si6n deaeada. 

Haata ahora se ha supueeto una diatribuci6n de presiones de 
contacto uniforme pero en Jigor- en la realidad, la distribuci6n 
de presionea puede aer diferente de la uniforme. 

Eh aueloa coheeivoa, tiende a aumentar la presi6n de conta£ 
to hacia el per!metro de la cimentaci6n. 

Por otro lado, las deformaciones calculadaa, de acuerdo a -
loa diagramas de mementos flexionantes, en las contratrabes de-
bieran coincidir con los hundimientos o asentamientos que se p~ 
ducen en el suelo por efecto de la presi6n ejercida y en caso -
contrario tomardn lugar cambios en la presi6n ( aumanto o dismi
nuci6n) de tal manera que loa hundimientos en el suelo y las de
formaciones o flechas de las contratrabes sean iguales. El aum~ 
to o disminuci6n de la presi6n de contacto depender~ de la r!gi
dez del sistema de contratrabes y de la resistenc!a de las mismas. 

Ea poaible, por tanto, fijar un criterio para dioeffo de ci
mentac!onea de tal manera que cumpliando con la eat~tica no so-
brepase presiones de contacto que puedan ocasionar fallas del -
suelo y que al miamo tiempo tenga la r!gidez y resistencia nece
saria para protejer a la superestructura de fallaa ocasionadas -

-~~ 110!111 ,i;;U11A4'IIIll -~ T 
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por desplazamientos verticales diferenciales excesivos • ---------

Calculadas las cargas y mementos flexionantes que tn~CIDite la~-----------------
superestructura a la cimentaci6n como si esta fuese infinitamentc 
r!gida, es decir, suponiendo que las columnae se nonserven al mis-
mo nivel, se elije un conjunto de diagramas de mementos flsxionan-
tes para las contratrabes de cimentaci6n, 

Estos mementos se obtienen suponiendo presi6n de contacto un! 
forme y asegur4ndose de que en ningdn sitio la presi6n de con~ac*o 
sea mayor que la presi6n permisible del suelo. Adem's de satisfacer 
la est,tica1 los mementos flexionantes as! calculados deben ser de 
tal magnitud que lleve a un diseffo econ6mico. 

Se estiman los hundimientos del suelo Que producir!a '' la di& 
tribuci~n de presiones supuestas y si estos asentamientos y los 
cambios angulares correspondientes son suficientemente pequenos Pi 
ra no causar daffos tanto a la superestructura como a elementos no 
estructurales y acabados,se 41senar!a la cimentaci6n para los dia
gramas de mementos flexionantes elegidos para las fuerzas cortan-
tes y presiones de contacto correspondiantes, 

Si los asentamientos diferenciales caloulados son excesivam~ 
te grandee ( mayores que los que se estimen permisibles) se necesi 
tari una cimentaci6n m's r!gida. De acuerdo con la hip6tesis de ~ 
que la almelltilci:6neainfin1tamente r!gida se estiman las distribuc19_ 
nee ex~mas de presi6n de contacto que, para una cimentaci6n par
cialmente ~ompensada en arcilla compresible puede ser1 
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q~ • resistencia an compr~ 
si6n simple, 

CQ * distribuci6n de esfue~ 
eos en la falla, 

Fig. 4.7 Distribuci6n de presiones. Cimentaci6n 
r!gida. 

y para material no cohesivo 
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i'"· ~ 
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~ 

Para cargas de trabajo 

' 
Fig. 4.8 Distribucion de presiones.cirnentacion flexible 

Con las presiones sxtremas calculadas se estiman las cort~ 
tee y loc m~ntos flexionantes en la cimentaci6n que sati~ 
fagan la est~tica, distribuyendo, en cada 1ntersecc16n de £0 
lumna y contratrabes la fuerza Fb, entre las doe contratra
bes de diferentes direcciones de tal manera que resulten los 
momentos flexionantes m!nimos que tiendan hacia la soluci6n 
el,stica, Para esto puede distribuirse la fuerza Fb suponi-en 
do que las trabes en una direcci6n permanecen en el rang; 
el4stico y las de la otra direcci6n desarrollan articula--
ciones pl4sticas. 

Si los esfuerzos, los asentamientos diferenciales y -
las rotaciones de las articulaciones pl4sticas son acepta-
bles se disena la cimentaci6n para los momentos flexionan--

...,. 

tee, fuerzas cortantes y presiones de contacto suruestas,!h .~ 

caso contrario se modifican las distribuciones de las fuer-
zas Fb y /o la r!gidez de las contratrabes repi tiendo el -- :r·· $ 

proceso de an~lisis anteriormente mencionado haste loerar 
que los asentamientos diferenciales sean de tal orden que 
no caueen danos a la superestructura • a los acabados, 

..J:l 
Cr 

En las cimentaciones pueden presentarse torsiones que
ocasionan deformaciones que pueden ser objetables, Si la c! 
mentaci6n consiste de un conjunto ortogonal de trabes y tiene 
secci6n abiert~, su r!gidez puede ser muchas veces menor en 
torsi6n que en flexi6n. Si la cimentaci6n es de caj6n cerr~ 
do la r!gidez en torsi6n del caj6n puede ser del mismo or-
dan que la r!gidez en flexi6n , 

Puede estimarse el efecto de la torsi6n suponiendo que 
las esquinas permanecen fijas y disenar para los esfuerzos ,_ 
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cortantes que provienen de las torsiones calculadas, verificando 
que las deformaciones por torsi6n no sean excesivas. 

Debe introducirse una o doe trabes diagonales en adici6n al -
sistema de trabeo ortogonales para aquellos casos en que la tor--
si6n resulte excesiva. 

Asentaoientos del Suelo : 

.l. Asent.F!Jl!i"'ltos n~L".~""'>lidRr.; ~n. ( expulsi6n de ag1.1a)._ 
en arcilla o limos saturados 

Al aplicar una cares en una ~rea dada en un material arcilloso 
o limoso saturado so produce un aumento de la presi6n de poro o ~ 
si6n en el agua disminuyendo la presi6n efectiva ya que. 

• r:~. 

(I 

donde 

.!::.a..::. a-

=Dtotal - u 

preei6n efectiva 

Ototal= es:f'uerzo total 
-1\ 

u= presi6n de poro 

, 
,) 

(;'!,~ ... ~aA ~ 

:--{' 

11 incremento en la presi6n tiende a fitipiU'ae .tluyendo el -
agua bacia cct:ntc•c ptet.,cn!Jlco. 

Sea, por ejemplo, un edificio que aplica una carga uniforms--
mente repartida sobre una draa A. 
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199 El hundimiento que tomard lugar bajo el edificio debido al 
efecto de consolidaci6n y que ocurrir~ dnrante un tiempo relati 
lativamente grande es 

- 'H' 

,n:% 

/).!! ~· H. A p 
~" 

6H • Asantamiento 

mv 

AP 
coeficiente de reducci6n volum~trica 

incremento de presi6n que depende de la 
profundidad que se consider~ 

H • espesor del ·estrato. 

' ·~·-

El coeficiente de reducci6n volum~trica !! se determine en 
el laboratorio mediante pruebas de consolidaci6n drenadas para 
las diferentes mueatraa i~ teradaa que se ob'tengan del sitio por 
medio de sondeos cont!nuos. 

El incremento de preai6n se determina 
zos de Bouasinesq. 

del diagrama de esfue£ 
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de esfuerzoa an fun
.ci6n de la profwldidad. 

Debido a que el auelo no es hom~ 
g~neo, se obtienan a partir de -
las caracter!sticas de cada un'> 
de los diferentes estratos,los -
hundimientoa en cada una y el ase~ 
tamiento total se7a, la suma de los 

asentamientos parciales. 
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La contribuci6n al asentamiento total del estrato cuyo espesor 
es H1 sera 

f::.. H1 = H1 . mv 1 , Jl p1 

y el estrato H 2 

!!. H
2 

= H
2 

• mv 
2 

. A p
2 

entonces el aaentamiento total sera igual a 

.;. 

----r-- A H total = 1!-. H1 + .6.H2 t +l!.Hn 

En una area rectangular ea usual eetimBr los asentamientos en -
las esquinas, al centro de los lados y al centro del area. Para esto, 
ae calculan los asentamientos de acuerdo a los siguientes suposicio
nes de areas cargadas: 

A • c 

''!:i~ t 
b ·' , 

Q, 1\ ~ ,., •. 

Para los puntas A, C, G, I 1 como el 
asentamiento correspondiente al area 
total. 

:P-· 
~P· 

ell e 

~ ~ 

Para los puntoe B y H como el doble 
del asentamiento calculada para una 

area igual a la mitad del area total 
-~ 

Similarmente, para los puntos D y F 
como el doble del asentamiento calculada para una area igual a la 

tld del area total. 
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Para el punto E. el asentamiento total se calcula como cuatro 
veces el valor del asentemiento debido a un cuadrante del area to-
tal, 

:!-< :>£ 

,,. .. .,.II\ ~~---~~--- ;o ·6.t• 

a-.L 
,,. "'5" 

2 Asen:tamiento_s_ PQ.r_p_e.fol:!!l_!l.£~~es.:t_atica .. ~cipa 
limoea o arenas no saturadas. 

El a~entamiento esta dado por la siguiente expresi6n. 

fonfr 

\ .{. H = q • B ( 1 - f:\2) It 
E 

'lmtVf.£'1: .•• ..c. 
.. It,<: ~ 

.,.,. 0 , ... : 1!1 

AH = hundimiento total 

q = presion aplicada al suelo ( ton/m2 ) 
B = ancho de Zapata ( m) 

~ = relaci6n de Poisson 

Para arcillae ~ = 0 ,50 

E 

rc = 

&tf ._, • 

~~a 

$~ 

~~-Tttt--: 

modulo de deformaci6n o deYounq, se estima a pa~ 
tir de pruebae de consolidaci6n en laboratorio, 
Factor de influencia para asentamientos. Depen

ds de la forma de la zapata, de la r!gidez de la 

zapatQ ~ de la relaci6n del largo al ancho de la 

zapata, en el caso de zapatae rectangulares • 
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a! 4.4 Tipos usuales de sondeos para determinar caracter1sticas del 

suelo 

Dos son los tipos mas usuales para obtenci6n de caracteris

·l;icas de suelos: 

s) de exploraci6n. 

b) contin:lo. 

• >!..', ., _____ --J 

El sondeo de exploraci6n se efect~a extrayendo muestras al
teradas del suelo hicando a golpes un medio tuba de 5 em. de diem~ 
tro exterior con un martinets del orden de o5 kg. de peso, que se 

~~~~~----deja oaer desde una altura de 76 em. 
El sondeo continuo se hace extrayendo mue£tras ce material 

inalterado por medic de un tubo de p··red ( tipo Shelby). Las mues
tras se extraen cada 50 em. y a ellas pueden hacerse pruebas de -
compresi6n simple ( qu ), pruebas de consolidaci6n confineda o sin 

confin~r. 

~------------~In las siguientes hojas ee muestran doe sondeos, uno de ex

ploreci6n y uno continuo en dos sitios diferentes de la perte com
pre~sible de 12 Ciudad de Mexico. 
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Pig. 4.11- Sondeo de exploraoi6n en zona oompreeible. 
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Fig. 4.12 Sondeo continuo en zona compresible. 

202 En los sondeos anteriores, se muestran unicamente las 
caracter!sticas que interesan para fines de estos apuntes, p~ 
roQnviene aclarar que adem~s se determinan en laboratorio; el 

peso volumetrico de las muestras obtenidas, !!mites liquido y 

pl~stico relaci6n de vacios, relaci6n de agua- plaeticidad ,
angulo de fricci6n aparente presi6n vertical por peso propio, 
carga de preconsolidaci6n, grado de saturaci6n,etc. 

Basado en las propiedades obtenidas, puede decidirse el, 
tipo ~s conveniente para la cimentaci6n que se estudie. Como 
ejemplo, se citan algunos problemas usuales de cimentaci6n de 
la zona compresible de la Ciudad de tl~xico. 

Cimentaci6n Superficial: 

Empleada para estructura de poco peso, usualmente aplicaft 
cargas menores a 3 t/m2 en zona compresible • 

,....._ " -~ 
I' 

-al·nt:>eor?o eb (.,·, 

La capacidad de carga , pu.! 
de estimarse a partir de la 
expresi6n general, usada -
tanto para suelos cohesivoa 
como arenosoa& 

~ .. ·e-N. •JDrN, .... ~ Nr·r 

) .... (Iii 

;) (d 

•~ sb Q.• •• ['I 

donde 

«..tl ( t/m2) 

c " 

capacidad permisible del suelo 
cohesi6n del suelo ( t/m2 ) 

B 

D~t 
Nc. 

Nt 
N~ 
X • 

anoho zapata ( m ) 
prof'undidad de desplante ( ~ m · 

l
factores de capacidad de ~ carga que d,! 
penden del angulo de fricci6n interns~ 
( se grafica en la hojasiguiente 

•~I ~ 
peso del material ( T/m3) 
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203 Mediante la expresi6n anterior p~ede e~timarse la presion 

de contacto permisible entre zapato y s~elo de manera de evitar 

~una falla por esf~erzo cortante en el s~elo pero debe verifica~ 

· ee en este tipo de cimentaci6n, para el caso de zona de alta -

compresibilidad, q~e el h~dimiento total debido al incremento 

de presion en los estratos compre~ibles por el peso de estruct~ 

ra aplicada en el area total constr~ida, no ocasione problemas 

_a instalaciones de via p~blica o a constr~cciones vecinas y q~e 

.ademae los hundimientos diferenciales no p~edan provoc8r probl~ 

mas a la estr~ct~ra misma. Para limitar h~ndimientos totalee -

puede rec~rriree a compensar parte del peso o la totalidad del 

mismo o bien p~ede emDlearse pilotes de fricci6n q~e trasmitan 

la carga a mantos mae profunqoe. Para el sondeo mostrado 

( exploraci6n ) los pilotee de fricci6n podr!an hincaree a ~na 

prof~ndidad de 27 m. con objeto de dejar un "colchon " compres,i 

ble entre 27 y 31 m. 

Para red~cir h~dimientoe diferenciales es indispensable -

doter a lo cimentaci6n de r!gidez adec~ada, este se logra con -

peraltes en contratrabes q~e hagan q~e la flecha sea red~cida. 

4.5 Cimentacion Prof~nda: 
C~ando los h~ndimientoe eon grandes p~ede red~cirse el h~~ 

dimiento maximo mediante el empleo de pilotes de fricci6n 0 de 

friccion y r~nta. 

Pilotes de fricci6n son aq~ellos q~e traemiten la carga al 

e~be~elo por presion positive desarrollada a lo largo de "~ e~

perficie lateral de contacto con el terreno. Req~iere ~n "col-

chon" compresible entre la p~nta del pilote y la capa reeisten

te; eete colchon debe ~er del orden eel 15% del espesor compre

eible para evitar q~e el pilote p~eda estar en contacto con la 

capa resistente si el enj~tamiento 0el s~elo en la Ci~dad de -

Mexico prosig~e. 
La capacidad ce carga de estos pilotee se calc~la a partir 

de la resistencia al esf~erzo cort3nte del s~elo q~e atraviese. 

La adherencia s~elo-pilote depende de la censibilidad de la ar

cilla q~e p~ede merlirse como la relaci6n entre pr~ebas a compr~ 

-------------------- si6n entre m~estras inelteradas y remoldeadas. La adherencia eera 

- mayor c~anto menos sensible sea la arcilla. 



La adherencia cepende tamtien del grade de preconrolionci6n 
en que se encu.entre el su.e1o clel cunl e~ una meCid~-1 el co·,te~i, o, 

n'3t.>r'l ll~ humedad del ruelo. ?1 materi,,l de que eote constitui-
do el pilate afectar6 tambien el v•lor 0drmi•ible de la adheren-
cia esto serd m~yor para pilotes de mader• que de concreto y es-
tes a su vez des,lrrollaran mayores adher~ncias ''ue Joe pilotes 

r,Jetalicos. Se sugiere emplear como valor permisible de ln adhe--
rencia pera pilotes de concreto 2/3 C, donde C es l:o cohesion 

determinada en pruebas de laboratorio ( C= qt{z, donde ~u = re--

20~ 

sistencia a compresi6n simple), la capacidad eel pilate sere 1a ------~~------

capacidad obtenida promediando la cBpacidad para cada estrato 
que atraviese el pilate. Asi por ejemplo un pilate que se hinca-
rH en un suelo como el representado en el s.ondeo co!'ltimio ante--

rior tendria de cDpecid,d. 

II 
c . 
ii 
! 

Co"U\.N 

lao.,: 2.""i/m"' 

Si el diametro del pilate es de 
35 em. su perimetro es 1.1 m 

·,-
Capacidad pilate: 

Ppil = 2 
3 

(2) 1.1 X 20.5 + 2 (3)• 
j 

~ ~ -l.:lll-
Co"Uu;tJ 
?lef4 l \Tfl'\11. 

. ' ~1.1 X 2.5 
:1:1 

30.1 + 5.5 = 35.6 ton/pil 
... 
j 

• J!'"l""* v 
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Fig. 4.14 Pilotes 
En este caso, el hundimiento que sufrira el edificio sera 

el que produzca la carga trasmitida por los pilotes en los es

tratos comprendidos entre 28.0 y 42.0 m de profundidad (vease -
sondeo continuo) ya que los hundimientos n profundinades mayo-

res de 42 men este caso, seran deepreciables. 
La capacidad de carga de los pilotes de fricci6n y punta -

constara de doe partes, la trasmitida por fricci6n que calcula-

riamos como se mencion6 anteriormente y la capacidad de punta _ 

que podemos estimBr aplicando el criteria empirico debido a 
Van der Veen y Eoersna a partir del nQmero ce golpes en un son
dec de exploraci6n o de penetraci6n estandar. 

El criteria puede fijarse en la sieuiente manera: 

j 
j 

lf.e'~1nto tiL lrlU...,ti.O OE ~uc.lfS 

f ~ U.ull'w, 11 'Ptuntt.e tOu E n~ut. 

Q
.p.o ....... .. 

.. ; £,, r = d777777t777/ t I,.··,·::·-.~::· . 
(~TllTo ., ltf> 1\''. · : _ _:: ~ '~-: 'RtnsnuT£ . . . . .... - .. ~ . 

Rp1 

Rp2 

Q, ':: ~. tJ; CG£FIC.tl V'tf:S 

b • j .• 0 1 ~'" )'"'""•••!, ...... 
F\.1,.., z.ou~ 01 tN,Lut M1 lr G.,\.!tS • 
hi L" ~ALLA 

Resintencia arriba de la capa de apoyo 

Resietencia abajo de la capa de apoyo 
Fig. 4.15 Capacidad de punta 

A P''rtir eel nQmero de eolpes podemos correlacionar la 
resistencia al esfuerzo cort,nte que estara dado por las siguie.!l 

tee exprosiones. 

qc ~ 4 N para arenas limpias 

qc ~ 2.5 N para arenas con contenido arcilloso. 

donde 

N = Nwnero de golpes. 

A partir de estos volores podemos obtener 
Rp1 como el promedio de qc (kg/cm2 ) en la longi

R:I:2 
tud igual a 3-75/-
co;no el promedio de qc. (kg/cm2 ) en la lonei
tud igual a 1.0 f 

. •j 

ll 
! 



entonces la resistencia promedio para diseno sera 

Rpd R;p1 + Rp2 
2 

q~e para la ci~dad de Mexico est~ compre~ 
dida entre 50 y 250 kg/cm2 • 

La capacidad de p~nta del pilate es: 

Qa • 1!;ed X A 
F.S. 

Donde Qa= Ca;pacidad de p~ta permisible 

; 

ton 

Rpd = Resietencia promedio de diseno ( t/m2 

A = Area del pilate en la p~ta ( m2 ) 

F.s . • Factor de seg~idad 2.5 ~ F.S. 
~ 

3 
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5.- JUNTAS Y CONEXIUNES. 

El diseno de una estructura requiere, a~emas del pro~orciona

miento de los diversos miembros que la forman, lograr que las co-

nexiones entre los mismos est~n resueltas de manera que cumvlan -

con las condiciones establecidas en el modelo analiticu que se -

hiiJ'a seleccionado para el analisild de dici;a estructura. 

El diseno de las conexiones es considerablemente mas complejo 

que el de los wiembros ya que en este caso oe presentan combinaci£ 

nes de esfuerzos debido a la gran biperestaticidad de la junta, que 

dificultan un estudio puramente teorico, por lu que au proporcion~ 

miento se basa frecuentemen·~e en m~todos empiricos. 

El comportamiento de la estructura en conjunto ante las dife-

·'-

c;Jg 

;.· ~ :J 

" 
r .. 

.t• 

.D! 

!. CIU· J ·: 
rentes ;,olicitaciones depends directamente del di·;efto adecua.do de 

las conexiones; por ejemplo, para estructuras sujetas a la acci6n 

del sismo, los miembros y sus conexiones debe•.·an cumplir con los 

requisitos de ductilidad y ausorci6n de en~rgia que estan implici-

tos en la s~ci6n de los coeficiente10 sismicos de diseno, evitan-

·.~ .... ~ .. 
-,-;·_ .... , .. ' ... ~.~ cu ·~ •b ,. 
.... ,.t a al·.:.:.a...~~~ ..... .. ,.t.l~ ;, .. , •• , .... ..-r~ ~. ;11~ 

J.,:., };; "' :·-..q, _,. • ·r• 
·."~ r~• -·w 

--.t::, "f:i!:: '~ 

* al, , 1Hl'llft!'~fJ1-_.;a", \t~' '*''' 
" 

""!.•. 4 

,,& 

•• ~,..:'" .. "'.:: . ·:· ~{t;. ~..: 



do las restricciones locales q~e impidan la radietrib~ci6n de 

esf~erzos necesarias para la inc~si6n de determinadss sacci~ 

nee de ls estr~ct~a en el rango inelastico. 
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La d~ctilidad msncionads sa .P~sde logrsr ~tilizandc div.1raos - :r. -.~ 

matsrialss: scero, concreto ~sforzadc, etc., siempre q~e sa --

cumplan con ~a aerie de recomandscicnes q~e permitan eprove-- :a 
ch,lr las propie!lsdee inherentes a cads material para cllLlplir - ~ 

con este reqllsi to. As:!, el ecero as ~ material esenciPlmente • e 

ductil, perc bajo condiciones espsciales puede fallsr de ~a - ·lO ' 

msnera fragil; ello depends de q~e sa tsngan bajas temperatu-- ~a &~~· 

rae y de determinados estados de esf~erzo, come son al lJiaxial :.c_ ;:.:<r 

o triaxial y de la relaci6n eafuerzo oortante a esfuarzo nor-- ~~ 

mal as:! como de lea concantracionea de esf~erzo motivados por 

a~ proceso mismo de ~6n, en especial al ~tilizar soldtd~a. 

El concreto simple presents fallas de tipo fragil, pero la in 

clusi6n de determinados porcentajea de acsro de rsf~erz~ dis-

tribu!do adeo~ademante as! como el confinamiento del concreto 

~tilizando z~choe o anillos del mismo ~uerzo permits obte-

ner ~ material compuesto que presents las carecter:!sticas de 

ductilidad mencionadss. 

Po~ otra parte, todos los materisles y s~s conexionea, al es

ter su~etoe a ls aoci6n repetida de carga y descarga pueden -

faller desp~as de ~ cierto nWDero de aplicaciones de carga,-

sin desarrollar el eafusrzo ~ximo que sa presentar!a si laa

~rgas act~eran estaticamente. Ocurre sa:! el problema de fati 

ga que depends de m~chos variables como son el nlimero de ci--

clos de apliceci6n, el nivel de asf~erzos aplicados (relaci6n 

de esf~erzo m~ximo a m:!nimo), los per!odos de d~scanso, la

temperat~a, etc., por lo q~e las recomendaciones de dialfio sa 

'; 

tfi.l 

.ati.'1 

.JOo u.c 
,omeh Lf#:J 

aolt .. j>e'X 

al II<Oit 

baean en los res~tados obtenid~s·en pruebas de laboratorio aobre 

detcrminados espec:!menes. 

5.1.- Conexiones para eetructura de acaro. 

Los elementos principsles de WBi6n para acero estr~ct~al --

eon: 

remaches 

pernos 

soldad~a 

1")->;•-N. p.;:, · ... d ,.. • .,. :.l 1',( 

Los remaches corresponden a ~o de los tipos da WBi6n mas -

utili?.ados antes del advenimiento de ls soldad~a y de los pernos. 

En la Fig~.l se m~estren diferentss tipos de remache; ee fabrican 

con ar.ero de l!mite de fluencia aproximado de 2000 kg/cm. 2 , a~q~a 

tambien e:dsten algunos con mayor l!mite. 

1•1 

if~ .. ~~ u~\:;;Ji 
t•l 1•1 

Fig. 5.1 Distintos tipos de remaches 



Loa remaches sa introducan, cFlentados al rojo, en orificios he-

chon proviamente en las piezae por unir, remachando el extremo -

recto con herramisnta neum~ti~a en obra o con equipo m~s pesado 

en el taller. Al lnfriarse se contrae, dando luear a esfuerzos 

de compresi6n en laa partes unidas, aunque suele despreciarse -

al ~fecto de suje~i6n por este concepto, por lo que au trabajo 

es esencialmente ln cortante. 

Los pernos pueden ear comunes como se indica en la fic.~.l b, de 

alta resistencia: fig.5.l c o cambinados: fie. Id y La, 

Loa perros comunes sa utilizan amicamente en estrv.cturas lies

res, donde no ocurran vibracio'.les, as:! como para montaje, Rec:..cr, 

temente se han defarrollado pernos estructurales de alta rasis-

tencia. Sus propiedades mecani~as sa determdnan en pruebas de te~ 

si6n, referidas al esfuerzo maximo de tansi6n calculado en el 

area reducida por al roscedo. 1a caracter:!stica distintiva de e~ 

tos pernos es que sa pueda con~rolar ls tensi6n proporcionada a 

los mismos., mediante herramientas o procedimientos especiales, -

Los pernos combinados presentan caracter:!stices de trabajo de rs 

macho y ~erno, ya que se introduce e golpes en al taladro y se 

loera que al defori:IBrse las estrias de la cafla, fabri.cadas ccn. -

un a~ero especialmente ductil, est& en contacto el perno co~ lnt 

parades del orificio. 

:iJos orif::.ci os para remeches o :pernos, generalmente tienen un ,Ji<'l· 

I 
- -,,,~.metro l/.6" mayor que el diametro nominal del remache. 

1- Uriones con Remaches y Pernos. 

En la t:..e~.2 3e muestran rlcunos de las conexiones t:!picas -

,..,......~ 

· .. ' ~ 
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hecha3 con estos elementos. Las fieurasS.2o, .. .t(l 2e correspon

C.en a un"' junta pa!'a fuerza axial. En la fi~·.s.2 los elementos 

de ur.i6n t~abajen a eaf~erzo ccrtante eoble; se supone para su 

diseuo que cada elcmento de uni6n toms la misma ~roporci6n de la 

c:orgr. total y si se trata de r~<machea, que no existe holgura en

tre el cuerpo del ~smo y el per:!metro del taladro osi como que 

no exists fricci6n entre las partes unidas 

t 1······· ····u] ::::: :: : ~: :: 
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._~~~~~~~~r 

2a 

~ 
~ fJ···: ··"CD··· 

.
···:· ···~····· . ''"ol ooo I''' 

'2c::. \o. 2 b 

~~ ---~ 
~-

'Z.cl 'le 

,..~ 

u-
.......... 

~:· 

.J:'l 

I 

....,. 

.. 
\S 

~ ~~ 

)'1~ 

i) 

.., 'Lj 

" ! 

Z.h 

oooll 

~ ~: :: lv 
~; ~ :: 
~~~u 
00011 

Fig. 5.2 Oonexi6n remachada 
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En el ca~o ile pernos de altq reei<tenci''• p'r•' ••lle trPbPjon'e.:! 

fuerzo cort~nte, ae re~uiere ve~c~r pri.itcro 1? reFi~tenci~· pro-~~· 

porcion~~~ ror 1~ fricci6n. Cu·-n~o 1~~ pqrter nor ~nir e~t·~n ~~ 

--------------------
p~r~dR? ~e utilizRn plac·1p de rell~no~ fie. 2d y 2c. 

En la fie,.~.2b se mue<tr"' una union tr·;oV•_pcc1a: loR elem~ntoe de 

uni6n tr<:1bR i~•n A cort.~~nte t'!im~le: E>fltq jun~.:-;, no e~ convenif?nte 

yA que se preAentA ePfllerzoP eeC 1J_"'J1··rio ... ,:obiro ~- 18 '!Xcentrici 

d~~ de lA c8rf•· 

En la figllrP ee muec:.tr·•n 1Jlgu.nq!'! formas r;ue inrli<>'n J .'1 rnAner8 

en que pue~e f!lll!lr un~ j .t.t'ltB r•m.,chAda 8'X -' 

-i l £i I I- --~.-----.--f --,--1 ----,~ .r . 

(1) Falla por cortAnte simple (2) FallA por tenei6n de 1~ plP~~ 

-1 : 0 
1 r -J -~ 

(3) Falla por apl:;et"miento 

de la placB 

' -~~~~-~ 

(~) F~lla por flexi6n ~el rem~che 

-\ ~I . I r- e .. 

~" "tT J!l - ~·!to 

r , · .<r r 
L_ I ··~ 
(4) FAllA por cort•nte en 1~ 

plReq, oetrae eel remAche. 

:c a 

8&"1. 

~OJ 

..w 
T/2) (6) PaJle por cort•nte el ~~ 

-{ doble del remoche. ,.flal 

-r : I J-- '130J: 

~· lti.l .. 1 tra 
Aleun9~ <'e e~t'·A foll~~, t"l como la (4 ), puPClen evi tRree te 

niendo una distCJr.cio Ailec'-1"~" entre el remache y la orilla ~e lP 
1 

""" placA. Bn 1" ficc<r-·· ee ir:~ic·· la nomenclatura que Fe cie.te con --
,\ 

eet;,s sepRracioneP. 

G = GR•MIL ~·'._t..::.c··· 

p PASO 
,..... ~ ~ r ;.t'~· t'!~~-· -~ .. -~ ').ll eJ .11i 

D = SEPARACI0N EiiTRE RFi'-IAC!-!ES 

s niST'NCIA DE UJ:;A PBRFOR'·CirN 

A LA O'liiLA I·F T.A PI~(;~ 



Por gramil se entiende la distancia entre remBches me~ida seeUn -

una rirecci6n perpen0icular al eje de la pieza. 

Paso, es la distancia entre ejes de remaches, merina seeUn el eje 

de l'l pieza. 

L" separnci6n entre remeches ee le di•tancia mas cort~ entre 

los eje• de los miAmos. 
V.. ...-f\.j.~r· •JJ nb 

Es conveniente nue los remaches estan lo mas junto posible -

con Pl fin de ottener un" junta compacta, Sin emb'lreo debe exietir 

unA separacion m:CnimA P"'r" evitqr una falln rel tramo de place co.!!! 

prenrlida entre perforHciones. Lae especific.,cione~ re la AISC., r~ 

comiPnd~un ~so m:Cnimo entre remaches de 2 2 a 3 diametroe. La 
! 

diet,,ncia m:Cnima a la orilla de la place se recomienc'a de 1 1/2 a 

c veces el diametro de la perforaci6n. Gener··lmerte los manualee -

de acero recomiendan la• di~tanciae seffalad··• 
.-,.,. 1!·'*'-:.o:r~ t<t~ \''"~ 

''n la fie .5.2f, el montaje verticql tamtien preFent" loa ele

mentos de uni6n tr8bajRndo a cortnnte eimDle aun~ue en eate caso, 

rtadP 1" eimetria de la junt8 loe eefuerzos eecundarios FOn despre

ciables, 

Fn la figQ.2g exists una excentricidad de la fuerza P reapec-

to ~1 centroide del grupo de remochee o pernoe coloc9ro~ en el el~ 

mento vertical. Para fines ae disero se pue0e coneiner~r ~icha 

·fuPrza gctuando en el centroids, si ee intronuce Pl pAr P.e,(ver .. 
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en d·)nde: 
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n~n~ de pernos o remachen 

~
II, 

R, 
~ 
II, 

\....___/ 
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II 

~~~. I 
~ ~m•a,~j. 

pt,...,. Vz.A r; eo 

H 

·J ~fl .1!: .• u\'1 .. · . , : 1 .. 
oe 'lJ · ,o ,;:>.Cl· 

a= area ·ie la SBCCiOn transverHal del perno 0 rema~he 

c distsncia al centroids -~')"' .:. ~·: lJ .. ·: .... ~..,·· ... _"J ·••o.N ;,. < ..:.....;;~ {.; .. 1 

J = raomcnto polnr de inercia dfll crupo de pernos o remaches 

dado que J = z" ('I.="'- i: (xl.+1') 
la f11erza actuante en cada ele;nento ser~: 

Fvm L + a Pe ~ •P +~ 
n az(x~y2) n:- 1: x2+y2)--

._.., ., 

En cJsos especiales, los perno3 o remaches trabajan a ten~i6n, 

como los que se ir..dican colocados en elp.t{n inferior de la vi-

• .ea e.a la fic,5.2i. eo1 .10- .... w.i. 

_En determinadas conexiones ee requiere transmitir fuerza cortau 

te y mor.:ento flexi.onante; tal <lS el caso de las conexiones o 

lns :fit .S,2m y~2n, por lo que l·)s pernos colocados en la p~rte 

supe:cior de la jur.ta, en el plano del papel, trabajan a tension 

cortante simult{neamente. Eeto tambien ocurre en la conexi6n 

de la fi,sure5,2f, e inclusive en la conexi6n de la fie.S,2j. aun

que en esta ultim& se supone para el diseno de la junta que so

" 

I 

_ _ _fie'.3) nor ·lo que el eefuerzo actuante en c,:d~._e::,":~nto ser!S: 

-H~ .>q' fv-= _!:___ .._ P~·C '""",) (IC•Ja •· ,';O;'>h '•'t . ..-;'l 
l'l 4 J ,., 0,. ·:.; _lo transmi te fuerza cortant.e; o.sta hip6tesis puede acept:t~se si 

se considers la -~~formacion de los angul~ de eonexi6n, ~·e pe~ 
1

--------------~----------------------------------------------------------------------~~----------~m~ite el giro en el extrema. Ve~sa fiec.4· 

"J'(' 1.11!1 IUUti:aq .• o: 'lll•:· • l!l<. .JIJ IIG1 rc:.·• 

-~" 
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-·-- lo fig5,2;,; 
Fig. 5.4 Uni6n de viga y columna 

co present< otra solucic~ posiole pdru conact~r 

un::: vi,::a lib:::-cmcnte apoyeda, yo que co;~o en el c&so ontel•ior 

r.o exi:;te un" cran restricci6n al ciro. • ,, 

•d- t. 
-.._~x) ::t _.:: s' ...,:s; • t. egp obftb 

,, 6. 

--.· I .. rl a 
l"fil 

;·~ 

"{'i 

Pig, 5o5 Uni6n de viga y columna 

c~~•ncio le reacci6n que ee de sea trans~:,i tir e" crandc pu~~~ :..·c-

qu~rirse un apoyo mae reforzado, tal como ls conexi6n de 

ficS,2L • 

..... -
a;r 

La fic.S.6 correaponee a una conexi6n semir!c;ida en cl 3er•~i<:Jo 

de que esta en una situ~ci6n intermadio entre la rectricci6n -

total del ciro (l) rclstivo entre columna y vice y cl apoyo li 

bre. Bste tipo de conexion esta pcr~tida por los rerlt.~~ntoa 

de conctruccion en detormined~s circunstcncias; pora cl c.i•,eiio 

se consici.era que la fuerza cortante sc toma con loH }>t!::.:•nos co

locados Oil los anc,ulos Vcrticalcs y el ;o,omento fle;donante 

-,:~ ·-
con los ubicados en los ane;uloo de lo~ patine a supe:::-ior c ; 1::c-

rior. 
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Fig. 5.6 Union de viga y columna 
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En el angulo del pat!n superior los remaches de uni6n ccn el pa-------------~ 

t!n trabajan a cortante y los de union con la columna, a tension, 

po= lo que se ~resenta un mo~ento pare el cual habra que disenar 

el espeaor eel ~ngulo. 

- """ Las conexiones de las fies!i2m y~2n corresponden a una --

un:'.on :deida en la que no exists giro relative da la tra·oc res-

pecto a la colur~a,para efecto de diaeflo de la j~ta, B&tos ti

pos de junta corresponden a las de marcos r!eido> de edificioa; 

au an~:Lisis es similar que para al coso de las j.mtas s<mi:::-!ci

da:;, excepto que se consider,. que los aneulos, t'eF.l.t otroe perfi-

le~ utilizados rara alojor a los pernos o remaches no preoenten 

deform.1ciones que invalic1en la hip6tesia de iJ:MariaLiliioad del

&n3ulo formado entre la col~una y la trabe, pare las conexionos 

mencionaC.as: goo 
~ \( '1 -· -:-. ot•" c:•-r; t1: ,_."'[,.\.{ ( t~' 11 

A ~ontinuacion se presentan los ~~lores de los esfuerzoa permi

~L,les de trebajo recoruendados por el A. I .s .c. para pernos y r.! ,. 

ma::ile.st basodos en les carac·~er!sticas del acaro del que est6n 

f&cricados, que son seglln deaicnaci6n de la A.S.T.:;., p;;ro los-

m~3 utilizados: 



- "-"•<~aches (Acero A--141) (A-5ol) 

Pernos coraunes (Acero A-307) .; .. ~~ 

-ttr.I.c 

(:;llt~· 

?ernos alta resistencia (~cere A-325) ,..,E 

Es:fue::-zos permisiblcs: 

a) tensi6n Remaehes: Ft = 1400 kg/cm2 

Perr.os comunes Ft= 980 ke/cm2 

,.. ~+~ 14oo le/cw1 e.n eJ a.re.a. neb. de lo.. . 
f>a.rtc. rDSCA.dA. 

~ .. ?ernos alta resisteneia Ft~ 2800 k£/cm2 

c) Cortunte 

(referioo al area 
nor:.inal= area sin 
roscar) • 

" " 
.... l'-J..'tJ 

Remaches: 1-:~io ltfl)~J Fv=* 
:·:!;t-

J?ernos de alta resi~ 
2 tencia Fya 1550 kg/em 

~.£.£+es.oS+<r.8L+, 

a '---.,. 

(refe-~.·:i do ol (~rea 
nominal~ &rea sin 
roscar) 

! el\ 4u11ta' a. eortanle1 
PGra pernos de alta resisteneia

1 
se desprecia la reshcteneia pro-

porcionsda por la frieci6n entre los elementos unidoa; as! r~is1:.o 

el vrlor de Fv= 1550 kc/c:n2 debe reducirse a 1050 kc/cm2 c\4cndc 

U..'la c dos seccione> de la parte roscada del perno estan com-

:Jrenciidas en el pl•>no de cortar.te. IJMO J. ~ 

()uando le>s remaehe3 o pernos trabajan a tensi6n y eortante exis

"!oen f6r1;1ulas de in:(eraeci6n que dan esfuerzos reducidos. 

ParH toc1os los cason mencionados e£ necesario verificar al 

espescr de las placas o perfiles unidos,por ap1rcstamiento. -

:;;•~ lc. fieura 7 se muestra 1,; distril:uci6n de esfuerzos par:• .;s

·,;e efectc en el ranc.o elastico, e..lastoplasticc, as! como la di~ 

-:.ri t:uci6r nominal cle azfu.crzo ! arc-~ diseflo. 

Su.ponienC.o como en el C8SO de c8lculo de esfuer.zo cortante q~e -

1.odoG lo~ pernos o remachcs torr.an la misma proporci6n de c~r,:.o, 
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l<'l.g. 5. 7 AplaetamJ.ento ·c .. •1:01 II) ).c,·-·. :!•< 
El esfu3rzo perrnisible de aplastamiento ee: 

• + 

en ionde 

Fap= 1.35 Fy 

Fy = 2320 

Fy = 2530 

" 
., 

~/em" para aee:t'O A-7 

"· " " A-36 

. ·i.. ~ • ttl<' .l i.. 

.• e. x e t! 

"' 4 I .. t, 

..!.![~ 
. ~. ,,: '- .. ," ) •d~~z•~ r. s~~ 

1.- Calcular el nUruero de remschas de 7/8" necesario en la jun

ta je la fieura, si los r3machee son de scero A 141 ~ la -

place de acero A 36. 

-zu .. ~~t 
I. ...___,--;;.S+---t7t---'-'---o~-.\ - . 'IOII llri~•. ,· 

__.q._ \ 45···~· 
"lU'oo ~ -

.":~ > 
CapGcidad de los remaches: 

. ·!II ·1lt>~ .. ~ 1( 

Es:f'r.crzo eor·tante Fv =(3.87 x 1050) x2 • 8186 ~. /remeche 
doble 

Aplc,stamiento: Fap.= 2.22 x 1.27 x 3,340 • 9400 ~/remeeha 

l\li:nero de remaches neeesario • .15_,000 • 5 + 
'"1f;l"Bo I ! 

·" . . 

c,y 

(,:._ esl't<erzo nominr<l de aplastat:ien·oo _Bel'~ ------------------------------------~·e colecaran 6 remaches ----
-------

2.- Calc~lar la tuerza maxima en el grupo de remaches que forman 

la siguiente junta. 



4D0Sl 

' 
f) l 0-

o\o 

~.:pflc,. 

fi:\S"fOO '7· <,". 

~ 

lllom·~nto de torsion .. 15000 (1~+ 3·75)" 280,000 ~-om. 

I X= 4 X 3.752 + 4 X 11.25:! • 564 om4 

I:/ = 8 X 3 • 75< .. 112 " .J,. ., 

J•Ix+~ • 676 cm4 .. ·~·. 
.. .. _I( 

Para el remaohe (A) que es e1 mds a1ejado. ',_?-_ 

~uerza cortante simple: •~ .•• '1. it~ 0' 

't" .r ~ " at st 

Pv u 15goo • 1880 tg. a::O a,.~ 

' ....... 

-~- . _j-- .·-·:.· • .n~> 
- ·I ;>ucrza oortante por torsi6n: I/ 

r -1. _,) z.. 
l~-~s +ll.lt 

Ft. • Mt C "' l§.QQQ.Q_ . - ~ 
,.-- 6:76 ••••an 

Ft .. 4940 rs 

1' ~-
.1U' 

• 414 X 11.9 

La f11erza cortsnte m:fxima ner({ la eume vectorial de loa doe 

va1,res obtenidoe 
~. A 

·~-
H::.:{'l4o ~-= 4'-l.~ v~ 

\\.'~0 '""'=' 

,, 

J---\\ ll~to 

~A,_,.., rv::: IUo-to 4'\cio.Hli .:::I!IGO+\~"o:~44oJ.!.o .....;. 
0 . u . .-;o ' ' . !I 

~'\40 t fv f;. : ~A""o"HAc1o1 = ~ 11- •.!. 
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'! 

3·- Csloular los esfuerzos maximoe de tensi6n y oortants en los rema

ohes saperiores de la 

it: 

~l.t. 
d.. lf'l 

~ T ._,_ 

tiS 4 ~-'·->l -·i ... !( • 

So va a prooeder por tanteos, partiando de una primers supoaioi6n 

on qu., al Eje neutro sa enouentro a l/6 de 1a a1tur:a de 1a cone-

xi6n a partir de la parte infer;.or. 
v· 

0 
/.:~-~1~'\ 
v"' 

0 

0 

0 

Sa ver~ ei es oi~rte la suposioi6n. 

20x7.5x3.75•2x3.:37x 

.:n.t ..... 
3·75+11.25+18.75+26.25+33·75 

0 

ITP 

561 .j 728 . .. -

~N. 

A1 no oumplirse con la igualdad de momantos esta

tioos, se debe probar con otro valor. 

'i_;.J 

,..,,,,,,f) 
20x8.25x4.175=2~,.87 29+10.4+17.9+25 + 3 

0 

0 

0 

0 

0 

Z.j'~H~ 

0 

0 

0 

0 

0 

Con la posici6n ~orreota del E.N. se precede a 

splicer la f6rmula de la esouadria 

-' ......... -
~~.--::-

I .. l 20x8.353+2x3.87 2.92+10.42+17.92+25.42+32.92 

! 
~"\.ftw· 

d- = 2580 + 16700 = 15,580 cm4 

" f- M 'l.,e-. t- r y = J.5000x7 .5 32.9 • -.---..... 
442 o/cm

2 

~-lr<-· 
'-------J Esfuerzo -cortanttl: 

u ... ·. 2 
l'v .. J5000 = 905 ( 8 /om 

12 X 3.87 
-i~ ---rt-~,., ~~ 



C\.:.ando hay combinaciOn da eo:f\.C.·lrzoa de t£~llsi6n y cortante ~l oo-

fuerzo C.e tension permisible es: 

Ft = 1970 _ l.6 fv L. 1400 Xg/cr:.2 
............. 

par:i este caso Ai'IAJ'l , • 

Ft = 1370 _ l.6x905 = 520 ~/cm2 

:t:l esfl.!erzo efect~.vo es men or que el permisi ble 

F t = 442 L. 520 ~/cm2 

5 ,l. 2.- UiGONC,:S C.ON SOLD.', DURA 

El :;ml'lisitl de una junta >Oldada es similar al de la jw,ta -

cone~tada mediante remaches o )arnos. Sin embareo en cuanto al -

proporcionamiento de la junta ~u caracter!stica esencial es que se 

requiere un manor nu:nero de pl.;;cas, anculos, lite •• • p:~ra tl'<?.nferir 

loa elementos mecanicos entre las piezas unidas, dando luger a -

una oonexion mas :ieera y simple. Precuentemente aleunas da estaa 

piezas auxiliares de uni6n pueden eliminarse, soldando directama~ 

te l9s portes por conectar. ' ...... -\·. ... ~.: 

La soldadura comprende el proceso de unir metales medinnte

la aplicacion de calor o presi.Sn .o U.'13 combinaci6n de ao;:C;os, :90r 

lo ql.!e exinte una cran variedad de metodos para llevarla a cabo, 

Eetrucrturalmente, la aoldadura que nos interesa es 1:; soldadura 

de arco, con la cual se unen l3s fuerzas de acero utiliz:;niio el 

calor eeneraoo po~ un arco electrico, sin necesincd de presion, 

En la ficJ5,8 se rnuestra en foroa esqu.e~:.i1,tica el circui·,o -

que sa establece en el procesc de soldadura de crco; el circuito 

electrico se cierJ~a cuanCio el electro do entra en contacto con el 

r.::Jte:L'ial base 
,..!.1\~1 ....... JOI"' :. '1 

.iiTS 5(! C:: :. ;: • .:.0.;0 A.F 
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!':e , 

., ~.1 

" - eofl "C<l 

-ltltH li: •e "," 8.1 • ';~ 

ma/ct~"llb~tc. 
:;;t 

-•!ttl"}f'! rt~:ft• Pip,. 5,8 Equipo de soldar ' ' 

En V'l fie.5.9 s,, muestra el detalle de la zona donde ee forma 

el arco. 
... r • ..__ 

2•'72 .4,4-rl.:,-
4t~o,.,·,. 

:. 
---""",~, 

r----- ''U'-
.,cf .. ltle •Jo••bct•~ 

~ Fig. 5.9 Arco electrico 

El electrode consists en una barre met~lica protegida por un 

racubrimiento a base de fundentes a que al establec€rse el arco,~ 

ner~ndose altas temperatures, funde una zona del materinl base as! 

como el extrema del mismo electrode, lograndose la fusi6n de ambos 

metales. Pueden fabricaree un gran nilmero de tipos de electrodos,

variando la composici6n qu!mica eel metal que lo forma y de su re

cubrimiento, de acuerdo con loe Jiferentes tipos de material base 

que se suelden as! como de las condiciones en que debe llevarse a 

cabo 1~ soldadura. 

El prop6sito fundamental del recubrimiento es orieinar una prote~ 

ci6n de gases contra la atm6sfera, as! como una cape de escoria 

para el mismo efecto, mejoranc.o la ductiludad de la junta. 



El proceeo indicado en las fie .5. 8 y~.9 as manual; un oper<'loor 

maneja el portaelectrodo; existen tambi~n procesoe autom6ticos 

y semieutomaticoe. Hey doe clasificaciones de electrodes que es

tablece la ASTH. La E60 que se empleen pare todoe loe tipos de -

acero. La E70 sa suele emplear pHra eoldar aceros de alta resis-

tencia, ------~--"" 

El dep6sito de soldadura puede hacerse con diferentea posi-

ciones del material base. Verse Fig.!>.lO. ,..,. ,.~ ~.,, -i n& 

Jf.J 

!.-, 

FIG. T-1 
JUNTA A TOPE 

UNTA 

. --..... 

~-

•.. 

lu •• 

aodM 

Fl G. T-3 

JUNTA EN T 

er:•· ·: !>IIAI 

"·' 
-,aoio"'J . .tos~£t 

-n ue ab 

asa-1 II!,.,· 

. ,)~ 

"' 
~ ~· 

JUNTA 

Fl G. T-2 
JUNTA EN ORILLA 

.o!J"ttl ~~~ 

C' 

t~ 

t1!J~ 

FIG. T-4 
&110' lfilll 

JUNTA EN ESQUINAa fa o-o 

-r1~'t ff!· . !t9£e:-w 

.;() el •!! .. {'tilT 

.e.· i.&l!) 

• n'tevalr .o.tllb a•~ 
FIG. T-5 

JUNTA TRASLAPADA 
'Ill 

stJJ:oa ~J.. (.-.J.•o 

;;t ·•· l;tiJM. 'l• ', ,..,. a 

TIPOS DE JUNTAS a~ , "l:J 

Fig. 5.10 
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SOLOACURA 
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. '' /' ---
FIG. T-6 

POSICION PLANA 

,1' 00~ 
"' 
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I 
FIG.T-8 

POSICION VERTICAL 

• 
POSICION HORIZONTAL 

~RAvlS 

~,~ 
- : .• L.~ 

FIG. T-9 

POSiCION SOBRECABEZA .,.,.,0 
:q-

. ;. L, ~ POS:CJONES PARA HACER SOLDADURAS A TOP=: -~'t 

UE DE LA SOLDAOURA ---i 
c.~u. 

~~ 

FIG. T-12 

POSICION VERTICAL 

EJE DELA 

7 
-·" 

tJi 

a.o! 

~l·· ~-!aj 
FIG. T-Il 

POSICION HORIZONTAL t• 8 ( 

FIG. T-13 

POSICION SOBRECASEZA 

··~'-' o.i. 

·tc sb 

Fig. 5.11 POSICIONES PARA HACER SOLOADUR-AS DC: "'::_ETE 
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·" 
Existen dos tipos principales de juntas soldadas: 

de filete o chaflan 

a tope 

En la fig.~ll se indican los mismos: 
,toqo 

De acuerdo con la posici6n relativa del material por -

soldar o por la preparaci6~ que se lleve a cabo en el borde 

de dicho material en las juntas a tope se distinguen los $! 
guientes tipos de la Fig.5.12. .... "''l.UN!obc 

~ n 
... --...· 

e 

·do= E:::3 c=::::::::::;= 
=n----u . 

"ia "' ;..,.;., ;.,.,,;.;.. /,_ 
r/,e~,~i .. , 

C=:J.c::J 

ilt'NI 1'"",/., 
c::J~ 

J , .... ~ ... 

C=:J<=J 

J.ll'rol'/1./,~ 
c=J..c:::J 

b••ltl J 

C=>c::J 

'-·1./,lc v' 
'c::::Jc=J 

. .11&) ~ 

,~,;,,3.;1?..-

,7 

""'~ 

a 

Fig. 5.12 Tipos de j~nta seg~ la posicion 

Para poder interpretar los diferentes tipos de solda-

dura se ha establecido una serie de signos convencionales,

que !Jan sido estandarizados ,,or la A.W.S. 

Cuando el simbolo de la soldadura se coloca en la par

te superior signifies que el cord6n de soldadura va del ---

lado opuesto al que seiiala la flecha. 

3.. ·,:, 

c,,: r " " 0 

~--i.-t 

'•1f 
; 

~ •,· 
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En er proceeo de eoldadura ocurren deformacionee pl~sticae en 

el material que dan lu~ar a la aparici6n de eefuerzoe reeidualee, 

debido al gradients de temperatures que se presents entre lr. zona 

de fuej6n y lee fibres uu{e alejarles de la miEma; eetos eefuerzoe 

reeiduales son siempre de tenei6n en el cord6n de soldadura, ya 

que tr.rda mae en enfriarse que el resto C:e lA pieza; por el mis

mo motivo ocurren disto~iones en lns piezas soldadas; se requi~ 

re un proceso de facricaci6n adecuado v:r" reducir los efectuoe 

mencionadoa. 

·~ soldadura a tope trabajan en tenei6n y compresi6n directs; 

~~~~~~--cuando la preparaci6n del material base cwmple con una aerie de 

requisitoe preeetatlecidos ( de abertura de ra!z, tipo de tisel, 

~neulo de tisel, etc •••• ). se dice que lA junta ee precalificada 

y en eee caso el cord6n de £Oldadura pnra efectos de dieeno de la 

junta tien·e la misma resistencia que la proporcionad~ por el mat~ 
----------------~----~----------~-----------

[ ,,. 
rial tAee; naturalmente que la resiRtencia del material de aport~ 

a :twAoi.J.X~;.,• •J.. o.t ·O,...MW3 II •'--tl r 
.,,_ ... .brc 

' ·~ <>£ J 
-- •• z.~..,\:.· l,~-v .GJ. :~u .. ·' ~.;i •oA 



ci6n o sea del electrode tiene que ser congruente con l~del ma
terial base soldado.------

Cuando la preparaci6n del material base no cumpla con los requi
sites de la junta precalificada, ser~ necesario llevar a cabo 
pruebas en especimenee elaborados para tal pro~6sito. 
La capacidad de una soldadura de filete se calculA en fUnci6n de 
su resistencia a eefuerzo cortante independientemente de la di -
recci6n de aplicaci6n de la carga; en forma analoga a lo que oc~ 
rre en los remaches o pernos, en algunos casas el esfuerzo efec
tivo en la soldadura no es uniforme, sino que es mas elevado en
loe extremes de los cordones; vease fig.~l3 /' -J- ' r-1 1-P 

Fig. 5.13 Distrib~ · 
ci6n de esfuerzos. 

(%~ Blllli'Jal:Lq f I I f-~·-r<n •b 0" ···tq 'la na 

Sin embargo en el dise~o ae considera un esfuerzo cortante nomi
nal uniformemente distribuido En las soldaduras de filete el e~ ' 
fuerzo cortante critico corresponde al area minima de la gargan
ta. Veaee fig.~l4 

• ~ta 1e 'IIIq I•. 

Se ha comprobado que la soldadura resiste -
mas ~ tensi6n que a cortante. Cuando se so
mete a esfuerzo cortante, se ha comprobado
que falla segdn un plano a 45• a traves de- ' 

J P.II'I ee :.!" 'lsb. la garganta. 

••w:tc• ..... ., 

·~ 

80 al 

• !llri~ 

·-:Jl1' 

"1'1>"-'~ «-.~f"'' ~~'''T "'h&IJtJ~P)t .. ~!'.· ''t & 

I "T" ! - ~•,.pnT,.. 
D 1

1

' 

.o;o: [~
or-a 

D· J,~,~,-.:1'? ,.,~,~n~l 
J, luj/ • ./.,,. afw.,.i4 

I D I Ct..l~ -U-7 d //;,,h./. 

• • 'IC 'o!U 

Fig. 5.14 
Dimensiones • 
del cord6n • 

~J. "". 

<l'"'' •. . f·ll"t 

~\ 
,HOIL O.i 

El 'rea alnima de la gargenta ea al producto de le longitud de ao! 

dadura y la garganta teorica To 

Ag • T )( L =--'l. L 'l fl"i -"rt;l'' "'""• 

f2 
En donde D = tama~o de la soldadura 

L a longitud de la soldadura 

Ag= 'rea de la garganta. 
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De ac~erdo con los elementos mecanicos que actuan en la junta, 
se tendran los siguientes tipos de esfuerzo en la soldadura. 
2) Esfuerzo axial. 

-Soldadura a tope, fig.6~5 ' 
ao ~ :i.i 

·~ j el:> ;;t.IIL.-:t 

~ 1>~..,..,. 
Pa = P • P '-- .,. 

I l3t -- "'v 

Fig.'>.15 

~"!"'---=~~ : ~~ "tr"'-

Pt= Esfuerzo axial permisible 
en el material base 

,,. 

Soldadura de file+.a, figs.~16 y~~? 
.fl.J.A~i!: 

~··~ 
~ ~ 

·t~ 
~ 

pv 

fo6i.IIO .. \"\,\, ..... 
p 

Ig· 

n~t' 

p 
2~ (en la fig. 16) ..e... p 

- v 

~ p :m (en la fig. 1?) ~ Fv 

F'od.l7 

F ~ Esfue rzo cortante 
v permisible en la 

soldadura -----

··' 
$L, ~ .aJ:'I 

b) Flexi6n. 
'~ &<tJue. ,. :.b sol. "T.s;te·".· ··~('!' 'Ittboq a-xa't 

•lt:,. •J.,-se .t.ttr .Ja;tae ad •~ a~b 

; ·'~"'•• o.t:·le . .lUI:! • ..," 
Soldadura a Tope. Fig.~!8 

~ 'l.llq • 

-- leb 

F1 Me L
"'"! 

Fig.S.l8 

Ft C a 
~ 

sf. r:.: .J.~ jl:::'l.£.J:0 

ili~l· 

,'nn: """ l.a 

I = l 
~ 

ba3 

<lt,t 

.. .{ 



Svdadurd de fi1ete, Fig.~19 

-~ 

Fig. 19 

Pvr flexi0n 

..._ ...... 
Fig. 5.19 So1dadura de fi1ete 

~, ... ' ··!•1, .. <11 

=~ 6 c b I =J- 2rr- h, Fb Fv ; = 7"" ; I 

=+ v~7 ._ 
Pvr es·.:uerzv cvrC~1nte fv 

"7""ii"[) .. ,,,.~ ... 

C) Esf~~~cvrt:_ccntes C':'_JI!~~!]:'id"~ 

En 1a fig, 20 Se muestra una C<-nexiO.:n exrentrica Cvr. Sv1d•.cdU!':l de 
filete, cuyv cvm; urt·.~mientv es similar a1 cu.s ..... crJtut'liar.lv cun _per..., 
nvs y rem ..... ch~s. 

. .r 6au-o~l14~M. .p~ r=i .~txeaoo eb oql~ e 

r -::r-- . ,, ... c: '.,,-:; 
I 'It . 
L~ ·..\~ 

p 

s .. ~~ ___ ·: , ' '•. . z 

Fig. 5.20 Baf~erzoe cortantes 

En este ClSv se t1ene: ~· 
11 

,X 
~v 

Pe; para. ur dllchv unj tt.tr:·,... de lu. gctrg:J.nta T = 1 
!!" l'x 1 3 ? -j"- ; ,y = -j- ; J = I X + Iy =r;- ( b + 3 bd" 

p 
~ 

8M! i-1 WtxB·~· ,.~. ' ., ·'! 
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La compo!l~:ut;e veJ."'tica.l J.cl e.s;'ut::..L .... ~O se-~a: .,· .... .. , 

qv + qy 

Por lo que Cl cnfuarzo maximo rcnu1tante en e1 extrema del 
cord6n serA: 

q = [ ( qv + 
2 ;r y?.. 

Fv qy) + qxJ ~ 
Se prescntan a continuaci6n al~lllos tipos de conexiones 
soldadas. 

,2) 

- t:~: ,.;.1 

T-- --~· 

..,........_; 

.) 

Pig. 5.21 Conexiones so1dadas 

... , 

,., 



(a) 

I 

(b) 

En la figp,21 se presentan las conexivnes iguales en annuourus; 
puede apreciarse que cvn la svldadura es posible frecuente~ente 
elicainar las placCLs de cc-nexi~n que se requieren cUQfldu se uti

liz·ln pernvs y renuches, cuandv la dinensi0n del ala vertical
del elementu que furma la cuerda superiur u inferiur de la a~ 
dura, es suffciente para alojar lvs curdvnes de suldadura nece
sarius para tvmar lvs esfuerzus de lvs diagvnales v 1:1vntantes. 

En la fig.5.22 oe indican cvnexiunes para elementvs de C'-ntraven 

teo, para evitar el pandeu L1teral de --.. ~b,$ -

e~ 

"' 
v 

(c) 

'JI'v'.' 

(d) ;> 

~~ ~. ·et 
...._ 

~ 

Fig. 5,22 Conexiones snldadas 
., 

22ot Las figs.5.23 y 24 corresponden a la conexi6n de elementos 

liuremente apoyados. Los angulos que se muestran en .ia -
perspective se unen con soldadura al elemento soportante. 

•i•\t{--
,..\,.. {" 

~ •.,. te ·w(),.f>Io!! ~ />ttchfo.~ '4J-W' 

·~g,.+· 
1'1 •pi 

rfV: 

~ ":. 

(!) 

sf: "!~n '""'"'~ r .. · ~·yo:- -' ~) I Y'tt.' "''"' .. , ()~ .);t., .GJ nl 

•rU--i ._......:; 

Fig. 5 .• 23 Conexi6n libreme.nte apoyada 

Este tipo de conexi6n mmbi6n puede lograrse utilizando una Te. 

,.L.....J,. i-r 
~t(i. 5,24, 

. {~~-

Aim~ 
~ 

~ 

0 

Fig. 5.24 Conexi6n libremente apoyada 

... ~ 
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"t 



En ~us figs.S.25 se tiene tambien una conexi6n para ele-

mentos libremente apoyados, uti~izando placas de asiento. 
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En la fig.S.26 se presentan diversos tipos de conexiones 

entre Vigus y trab8s, en donde los e~ementos estructura~es 
son continuos; las juntas indicadas se proporcionan de na

ne ''" que la soldadura vertic a~ absorba la fuerza cortante 
y la solda.1ura de los patines superior e inferior de la v_:h 
ga conectada tome la tension o compresi6~ producida por el 
momenta ne.;ativ e.: el. apOJO; es usuu.L u-ci.Lizar 8.ngulos 

o elementos auxiliares para .La fuerza cortante poeque .La -

soldadura direct~ contra e~ a1ma de la tra~principa~ --

exige un proceso de fa ·ricaci6n muy cuidadoso para no tener 
holsuras exceslvas. 
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Fig. 5.26 Conexiones de vigas pf 'i'"" . ! ,. 
La fir;.S.27 cvrrespvnde a cunexiunes entre culumnas, en este caso 

se han dibujadu lus elenentvs auxiliares de mvntaje, furmadv pur 

placas u ;(nGU].us que se unen cun turnillus pruvisivnales; en ge
neral dichvs elementus auxiliares tambien se requierer para el -
mvnbJ.je nP. +.,..."""'e3. 
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FiR. 5. 27 Conexiones de coll.!mn .. 
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En la -~'i!'.5.28 se presenta una uni.::n tipica cuando la secci.::n oe 1 

la cvlwrma en tipv 11 C:Jj0ntt. 

~· 

'? 

J 
t-It (;:c-..,.') 

,--1 :!?i.:;. 5·,28 Conexi6n all colwnna 
. .?· ;,/ 

} 
La soloaclura de hisel indicada dehera ser capaz de absorber la -

tut.1linad ne 19. carga vertical, ademis del mvrnento flexivnante,

en el c·tso de o~ue nu se teno;" un cuntacto aoecuCJ.do entre las cu.

r:cs de las pl:<cas de la columna en un plano h<-rizvnt:1l, lo cual

se lv:•ra Unic:cmente si las supe,·ficies de cvntacto se cepillan

cvn herr-amientas eSl>eqi.>les. 
En la .Pi/':.5.29 se tienen sulucivnes par-a placas de apoyo de colu::! 

nas. Para fjnes de an:lisis, puede cunsiderarse Clue las c·"nexio

nes mvstradas trabctjan c<-mv articulaciunes, dado ClUe la ripj dez

de la junta es insuficiente para transmitir un moment<- considera 

ble. ..... i!j. 
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fig, 5,29 Placaa de apoyo 11~ 1 i~•-

~n cambia, la fig 5,30 corresponde a placas de bases que proporci_2 

nan, para fines de an&lieia, un' ! ~en el deaplante de la 
empotn::trnl60\oo 

columna. 
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Fig. 5.30 Placas de apoyo 
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Pur lv q_ue, rc:spect·J. a l:1s uniunes )' de tr.tbes y cvlumnas se tie

nen varjvs casus pvsibles de c0nexiWn, de acuerdv cvn las hip~t_:: 
sjs de :J.n:.:ljc_;js c~e la estructura, tal cumv se mencivnV al descr_! 

rir l•:.s uniunes re'"·tchadas u at<-rnilladas. En la fig. 31 se umes 

tr:m en f'~rma ec:~el'f!l.lticu }us, f,\vmentus de emrot~.Lmientu Curre; 

pvndientes a las distintas cvndiciunes de. restricci6n de giru r~ 
lati Vv, l'"'"''' C.J.rga unifvrmemente distribuida. 

La :fi3'. C cvrrespvnde a un casu especifico en dvnde el pvrcenta-
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j e rde restricci~n se ha f'ijudu en 75%. 
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·~ Las conexiones para el caso A corresponden a lee indicados pr~ 

cisamente en las figuraa 5.23, 24, y 25. En la fig. 5.32 se 

tiene una cqnexi6n posible para lograr las condicionss de jun-
' 

ta semi •• g.ida, para lo cual la placa superior deber' taner --

una longitud "L" y un espesor •E" tal que au alargamiento, en 

el range el,stico, correaponde al porcentaja de giro supueato. 
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Fig. 5.32 Conaxion sami-r!gida 
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fn laa ~iguraa 33 y 34 ae dibujan varies tipos de juntaa para 

el caso b) an donda •• tiane una raatriccion de giro relative 
------------------------~~•1 lOO %. 

: 

.;. ----

S.mi:Rigid'a 

0 p,·o14 ~ ..... ~c ....... , .. f .. r 

t ·r fi 
~ .. 

Pig. 5-oji-·eonexi6n cte p1aca y co111mna 

{ 

UQ~~}J 

"\ 
l 
t: 

~; 
p 

".,.!) tt .an 

a 

I! 



-
1 

.... A
 
~
 

..---+
--------"

-------., &
 

" 

e 

-=--=========== 
IE 

®
 . 

... ..,. It 

8 -===1· 
I== 

t I 
I 

., ro 

" . .-. A
 

,,_, +
' 

O
l 

Q
) 

" 0 
·.-< 
>< 
Q

) 

" 0 
u 



'l' 

ji. 

!> 
~· 

I I 
·, 

I 'I, 

,. 
• 

E~ diseno de las conexiones rigidas se ~~eva a cabo partien
do de las siguientes hip6tesis. 

a) Los esfuerzos normales debidos al momenta flexionante y -

fuerzas norma~es son tomados por los patines. 

b) Los est'uerzos cortantes son absorbi,os por e1 alllla. 

En la fig.5.35 se muestran ~as condiciones de equi~ibrie de -
mementos. 

M:&M•-M.•Ma M•M1 •MJ+M, M = M1 - Ma • M.a+ M. 

PiA. 5.)5 Condiciones de equilibria 

En la rig.S.36 se prusenta ademas la obtenci6n de elt.mentos -
mec&Ricos adicionales para la conexi6n dibujada. 

,t;:;'\ 

~M ILJ'·=d,' 
II II 

~·LSJ:~•=F, 1:;::~0F,•t 
v. = ,; +F,,J ',,, ~ ;; d., 

I ,,,: 

:. - ··=== -' ,, 
ll •• 
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Ea aparente. a partir de la Tig. anterior. que el alma de la 

columna puede pandearse por compresiOn diagonal ai su espe 

aor ea insuficiente, ella puede obligar en ciertos casas a 

colocar una place atiesadora siguiendo la direcci6n deL es-

~uerzo mencionado• tal como se indica en el case D) de La 

~ig. 5.37 donde se pre~entan varies tipos de uniones corres

pondientes a marcos r!gidos de gran clare, utilizados fre -

cuentemente en estructuras industriales y en puentes. 

L) 

d.) 

. 
' ' 

·-------, ........ t ----~ 

e.) 

nF, =? Fig. 5.37 Uniones de r.wrcos 

~ 
Fig. 5.)6 Condiciones de ea~ilibrio 
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Cabe mencionar que pa'a el disefio de las juntas ~encionadas 
es :·ecomendable usar lOS metouos plasticos que dan lugar & 

un disefio mas racional que el convencional de esfuerzoo 
permisiole. El empleo de soldudura, ha permitido, dada su 

versatilidud, lograr ~onexiones satisfactorias para unos 

elementos estructura1es de tuba, tal como los de 1a fig .5.38 

Plac:•~ 

-

4 

Fig. 5.38 Uniones con tubas 

En la figura~39 se muestran a1guncs ie lOS tipos de conec-
tores u~ilizados en la construcci6n compuesta de estructura 

meta1ica y loaa de conc.·eto, que son especialmente faciles
de colocar mediante la soldadu~a. 
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Fig. 5.39 Cnncctores 

Se presentnn a continu~ci6n los esfuerzos permiaibles ~ soldad~ 

ra pare edificiosa an puentes los esfuerzos mencionados son m~s 

conservadores. 

Soldadura a tope calificada 

Acero A - 1 Acero A -36 

TensicSn 1400 Kg./cm2 1550 Kg./cm 2 

Compresi6n 1400 . 1550 

Cortante 910 . 1020 

flexi6n 1400 . 1550 

Los es~uerzos pe~isibles en la soldadura son lcis mismoa que pa-

ra el m~terial base. 

Saldadura de fileta 

Acero A-7 Acero A - 36 

El~ctrodas E-60 o E-70) (El~trados E-70) 

Es~uerzo cortante 

en la seccion de- 950 Kg./cm
2 

1100 Kg./cm2 

la garganta 

jtl ;;:-.~ !SFIIat.lDS IWJ SiOo i>ct8U.U!lllt'l ®~l"t·CAOll '!J.) I,U IS.IIe'tc'l=. A,l,S.C. 
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EJEMPLOS, 

1.- Oise~ar la junta de la figura para aeero A 36 ~ el~trodos 

E60. La soldadura debe diseRarse para la tot~lidad oa la eapa

eidad del 'ngulo de 6 x 4 x i que est' sometidu a fuerza de -

tensi6n. 

" 
~.:. 

Capaeidad del l e tensi6na 

T 30.65 em2 x 1520!a 46,500 Kg. 

X = 5.05 em. 

Ee una fuerza exc,ntrica con ree

pecto a la secei6n de soldaduras. 

~ .. I• 

Sa reeomienda que el tama~o m!nimo de la aoldadura sea del es-

pesor del material que suelda disminuido en 1/16" o 1 m.m. En 

este casar 
J.!IW'"-i:..O:..":t.:T Q.,..~ ..... 

Tama~o de aoldadura a 1/2 l = 7 " • 1.11 em. ~~ 
16 lb 

fuerza eortante permisible en 1e eoldadura! 

1-S"o .... \:~ 

x l • lEI kg/em2. fll = 950 X J.oll 

?2 •.. ··-· 
::oe'l'J, ,b &.l 

longitud de aoldadura 1 l = ~500 • W. em. 
'8'7~o 

Se adoptar!an ~aa longitudes de la figura. Para obtener un m~ 

jar diseRo de la junta habr!a que centrer la fuerze an el L1 

con la resultante de la soldadura. 

'l!io 't-Sa 
46,500 x 5.05 = 15x..mx7.5 + ai8L1~S 
:!II~ - = ~12 + 15 l1 _:_._Ll=ti,4cm. 

227 3.- Dj eP\a:r la conexicSn indicada en ln 'f'.:lgura usando soldadure. 

del tipo E60 

[]"··~ @p2ol 
Esfuerzo normal m~ximo par flexi6n, suponiendo soldadura de lcm~~~~) 

~ = 14,000 x 6 = 64,000 kg.cm. 

I =_! 2 X 1 X 20 3 = 1330 em4, 
12 

·- L., ..... 
~ __ J 

Fr = B4,09..Q 10 = ill kgtem2 
1330 

Fy = 14,000 )(= ~0 kg/em2 i 
20 X 2 

t..omo loa esfuerzos m&ximos ror tf·nsi6n y "fuerza cortante se dd:n 

en puntas distintos de la ~ecci6n, bestar!a con comparar cada -

uno de los resultados obtenidos con el esfuerzo rermisible • 

-1iJ tensi6n - f!a8 

8 esxtsiiLE :::::&i:S:::. 
96th 8a78;'f 

" ' 
J: ~. 

Una pr~cticn usual consiste en com~oner el esfuerzo de tensiOn -

por fJexiOn eon el esf'ucrzo cortante rromedio y comparar el re--

sul tado con el esf"uerzo permi ~~ible. 

(Fv) prom.= 14,000 
20 X 2 

350"/4~1 ft = 630 kg/em2 • 

._J 

.--, 

l 

l2.Q-t3-15= --
a4a em f. resultante = ~02 ,._ 6:W 2 "'fsliL888 = 120 ko/cm 

720 !.!.!Jl em. lJ 950x0.707 



2.- Determinar el tac.uLv de svldadura para la junta irdicada en 228 . 
5. 2- f.llRUQ.U_llii_§_J~ _C_Rf.I.!l.:. 

figura, si &e usan el~trudks ~~~-------------------------------------------------------------------------------------
''.:! 

f ~ - f. ' 
I 1 : I 

,.~~r· }h l \ 
.;. .........,..J- .. J 

(. ·- ... -·· ·-

X 

Centrv del area de svldaduras su

pvniendv un espesvr de 1cm. 

~ 
;:(J.Io:t-"' , . ..., B. ~-···. ~~I ' 

;2;;1~.- -· 

~· 
(.,. . ., 

21+?. X 1f' 

2:c10oc'i 
--if")-

,~!:) r,;:'l? 

2. 2 C!:l. :» ~ 

l'i 

r 

'" 
0:. ~ -t1 

!> 
1 

Icc '17"" .. ?~~ + 2x1C)x12.5 2 = 1?00+~14r 4:~4"" C!ll4 
!!.("If ~..,. 

Iy - .,.. . 2 + 2 1 
2';x1 "'' ... 2 17"" '· 103 + Q x1 ou . ..,, :-')2 ~ 12 -.+ <21 444CC1~. ~" 

,. .. 
J ~ lx + Iy ~ 4/,40 + H4 = 4~·f'>4 cm4. .........., __ 

·~ ,..._........ 
El esfuet·zu I.n.._l.;o~imu pvr tursi.,';n es-I:J 1 r: tn el "·-·L''". tv A. 

J.:twr. = 1000 (20+7.78) = 1g5,coo K,lc:.:. 

I 

~
' ~ 

-
I 

~" ' 

1'1•;,n('·0 
~ (Ft)v = 

1q c-: ('(l(' 
).' .:. ''I) (Ft)h = -~ ~ 

~ Cvc> ~ 

,...... ..... 
7.78 = ~0.2f p 

313 K/c::1. 

e:Jp= 40.3 fy502 

F cvrtante = _7_~~0 ~ 156 K/cm. 
F. resul t:.nte ~({'3"1 3 + 156) 2 + 502 ' •• {·: 7 2, 000 ~ ')gO K/ cr. .. 

~ {w. 

Esfuerzv pe,· ·1isible en filete de 1 CL~ (EhC) 1x0.707xq50~~70K/cm. 

Dinensi.::n nec~.3~.tr}vs ae l·.i svld.;.durc. ~x1 
'70 

1.03 em. 

En estructuras de concreto es tcmbi~n e5pecinlm~nte impoE 

tante lograr conexiones adecundas entre los difE:rentc:. miembros; 

cunndo la estrlJctura est~ sujet2 a la acc~6n del mismo wucden -

presentArse deformaciones locales de la estructura, mayort:::. que 

las obtenitlas en un ana:lisi~ eldstico, ror lo que e~ fun~.i.Gr:1ental 

seguir una scrjP. de reC'Jr:Jcndacione:-·, rn cu<=~.nto a ln cunntia, loc.! 

lizaci&n y distri buci&n del accra de refuerzo para. conseguir la 

duetilidad requerida • J.,...,, 

Los aspectos f'llndomentale:::; TJe hay que considerar son: 

a) Proporcionar refuerzo pur cortante, de rnanerA que !a 

resist~ncia ~ltima c~ra esta so1ici·t,lci~n sea mayor que 

~~ r la resistencia Jltimn en flexiOn. 

n 

.t 

--~ 

b) Colocar cuantiflS m!nimas de acero de tensi&n, compre-

si6n y refuerzo transversal, para incrernentar la capa

cidad de absorci6n de energ!a de los miembros y sus --

juntas. 

c) Confiner adecuademente mediante estribos o zunchos las 

zonas de concentraci~n de esfuerzos. 

d) Sobredise~ar las zonas que por el mismu procpdimicnto 

constructive preeentAn problemas de reducci6n de resi~ 

ten cia. 

e) Poner especial ~nf'asis en el corte del refuerzo en zo

nes de tensi6n, traslapes y anclajes. 

f) Cuidar detalles especiales como son agujeros en trabee . ) ~· 
0 losas rare el paso de instalaciones. 

g) Colocar el refuerzo m!nimo par contracci&n y temperat~ 

ra. 

~,1 l 
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h) Proporcionar refuerzo adicional para cumpljr ~uncionea 

inherentes al procedimiento de canstrucci&r •• 

El re_quisito a) obedece a que el tipo de f'ella ante la a~ 

licitaci6n de cortante es del tipo ~r~gil; per otra parte la a-

plicaciOn de carga alterada acelera la falla par cortante de una 

trabe agrietada poftensiOn diagonal. De ah! la necesidad de cu-

brir este aspecto,' aobrediseRado para esfuerzo cortante de mane

ra que ae gerentice una fells de tipo d~ctil. 

Los estribos deber'n aer de preferencie anilloa cerrados 

tal como ae indica en la fig. 5.40. 

~- W'J'. ~J!if 

Dlsf 
-s";J 'I.b , nE. 

- aA!Il ...,..... •· urc 
""~' ,z~~.b.~• 

J ~~ •l 

t· !lib o~ • -, .~1"' 

. Is· .. .~ . 

)Iff, 

> .1 

·'tn"ti.M:.,";· ·>b 

ns~•:,/t!t''t 

·" .w ,J. 8 · fig. 5.40 Eatribos 
~ •• ' ... ! 

(.:;) .( ~, a..o- 1>1:; ',. ~ ...... 

Oichos estriboa ae deber&n espaciar como m8ximo, la mi-

tad del peralte y deber8n anclarse como se indica en dicha fig~ 

ra, al refuerzo longitudinal. It 
El porcentaje m!nimode acero transversal se especifica

en algunos reglementos como 0.15 As siendo Aa el area de acero 

longitudinal. Asimismo el Reglamento del D.F., indica que cuan

do la fuerza cortante exceda de 2Vc (siendo vc la capacidad a -

tensi6n diagonal Unicamente del concreto: Vc= Vc bd) se deberSn 

disenar estribos inclinados o barras dobladas para tamar la 

fuerza cortante excedente~·~--------------------

229 _J,_!: 
El incise b) para ~ero de tensiOn tiene per objeto prot~ 

ger contra una falla frOg .. l el concreto cuando se presenten sa-

bre c•rgas accidentales. £1 Reglamento del ACI espec!Tica dicho 

% m1nimo como 14 
r 

par ciento, en donde f es el esfuerzo de flu
y 

y 
encia del acero longitudinal. ..... 1> 

El Reglemento del D,F., espec:!f'ica 0.5 \fEE por ciento 

·o· c'~ f'y 
en donde ~·c y fy est~n en kg/cm2. En losaa y cascarones existe 

el requiaito adicional que dicho refuerzo m!nimo de f'lexion, no -

est4 separado m~s de 3.5 veces el espeaor de los mismos~ en gen~ 

ral dicho refuerzo debera cumplir con los espaciamientos m'ximos 

permitidoa tomando en cuenta la temperatura y contracci6n. 

Se han obtenido expresiones para calcular el factor de -

·ductilidad de mienbros qu~ fallen en f'lexian. 

Una de ellas es• 

• l.a ~~. 

'~." 'G!"' fi Ecv ( 1 - k) 
Ey k I jJ 

,n don de A = 1- actor de ductilided 

,.r Ecu 

Ey 

·-1.· k 

• aot~. k•u 

!~ 

deformaci6n 61tima del concreto ~ 

deformcci6n dP. fluencia del acero 

\f(n;;JT~ 2np - np 

(p-p•)f' 

o.7f'•c 
"'L' 

•• 
,!) c. 

n = Es 

- ·-:;1·:, "". 
p 

P' 
f 

II 

Ec, 

% de ecero en tensiOn 

% de acero en compresiOn 

esfuerzo de fluencia del a cera 

,., 

.o .. 

"" . ( ... " 

'. " 
0,004 

'T .cj 

JQ.:r{o~ • *lftb---.. ·~ 

t!J.i 



"' acuerdo con diche ecuac±Mt, el factor de due ilidad d,! 

c:~ece al aumentar el % de acero de tensi6n o el esfuerzo de flu

encia y eumenta al ser mayor el cociente p'/p y el valor de ~'CJ 

a3imismo un aumento en Ecu incrementa en Torma considerable el -

fflctor de ductilidad, lo que se logra como se viO en el cap!tulo 

de comnortamiento de materieles confinando el concreto co: re--

fu£·rzo helicoidal o con estribos muy pr6ximos entre si. 

~or lo que respecta a lee co~umnas deber'n cumplir con los 

requisites establecidos par los esfuerzos de temperatura, contra£ 

cicSn, t'.._exi6n y com presiOn • Los l'(eglamentos sue len espec!f'icar un 

porcentaje m!nimo para el refuerzo longitudinal, usualmente del -

1~ ~ un porcentaje m~ximo del 6~ ; aparentemente el % minima pre-

tende cvitar la Tluencia del acero ante cargas de trabajo1 el " -

m~ximo ester' en general condicionado al aspec~o econ&mico y a 

ev:i·tar cu<'"!nt.i;,s excesivas de acero que interfieren con un buen C,2 

lade del concreto. 

En columna~- de pequenas dimensiones puede ocur:rir que al -

ancJ.ar elementos no estructurales en las mismas (herrer!a, dalas, 

etc ••• ), se ocasionen deterioros que redUzcan muy aensiblemente 

la secci6n resisten~e del concreto; de ah! ~ue sea recamendable 

en t.stos casas, diseiier el acero longitudinal para que abaorba la 

totBlidad o pArte de la carga vertical sin ayuda del concreto, d,! 

pendiendo de las dimensiones la secciOn transveraal de la misma. 

El refuerzo transversal de columnas consiate en estriboa -

cerredos o zunchOSJ su diSmetro y espaciamiento depende de las d! 

mensiones ·transversales del miembro y del di~metro dei ref'uerzo 

lonqitudinal. /'\lgunos P.eglamentos espec{f'ican para los eatriboa 

.lo siguientet 
~( 

-. ~ 
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en donde 

i"'IS. ~,:;. ·-

at~ _1_ af_ 
10 

5 ~ 30 em 

5 ~ 4B ¢e 
s 1E: 12¢£. 

;; ... 

-,~ · t"'L.l 

,tJ>< 

~i•'""H1<"' -..-:t~ - ._u 
) 

• 'le:s:':lcoe --- ·• 
.•.• ;~· anLJ ,. __ 

ae = &rea del estribo 

B.( 

¢e 
¢f 

&rea de cada varilla o paquete de varilla" 

del refuerzo longitudinal 

di8metro del estribo 

di&metro del refuerzo longitudinal 

Como en el case de trabes, los estribos deber'n ester es

pacindos como m'ximo la mitad del peralta ef'ectivo en caso que 

se requieron por tensi6n diagonal. ;;dicionalmente al requisite 

de confinamiento del concreto es necesario que toda varilla del 

refuerzo longitudinal quede en con~acto con un estribo doGl~do -

alrededor de ln mism~ para evitar el Jlandeo de la varilla, ello 

puede obligar a colocar varias series de estribos como se intiicn 

en lo Fi!'T• 5.41 _, -se :;ee na:·'!'fd•h t!tft ~ .,~J!+'·~ "~"""'\!('; .. :·,.., . ba~ 

... ~ ·-· \[ ~ ~] 
:c>b 

,a:s: 

... f\t.; 

•--' 
Fi~. 5.41 Estribos en columnas 

ll.l 

-jl~-,..=-.,-,+ 

--.........: 



Por lo que se refiere al re~uerzo transversal formado par 

" un zuncho, es conocido que proporciona una gran ductilidad a la 

columna, a costa de deformaciones excesivas per compreai&n, que 

agrietan al recubrimiento y llegan a desprenderlo completamente. 

Los Reglamentos espec!fican el porcentaje de refuerzo helicoidal 

necesario para compensar la disminuci6n en la capacidad de la ;2 

-·lumna con motive de la p~rdida de recubrimiento. 

El incise c) se refiere tambi~n al efecto ben~fico que se . 
~-tiene cuando se confina el concreto en zonas de concentraciOn o 

combineciones de esfuerzo tales como las correspondientes a las 

v conexiones entre trabes y columnae. 

L' Un case t!pico es el refuerzo adicional que se muestra en 

la intersecciOn d~ una columna y trabe de azoteaa Fig. 5.42. 

~~--

~*·~.,.,..,~-~ !14j'uen.o ilc/lciofl•/ 
GJS'T'hll,.., .. , ' ,ani: 

••• ~ l. 

ff ~ • .l'f 

:· Otti'O~. 

mo J~ £M1J· 

tor iq r 

Fig. 5.42 Intersecci&n de columna y trabe 

Ella tambi~n ocurre en las intersecciones de las trabes en loa 

nive~es inferiores, en que ademBs es frecuente que se tengan 

cambios de direcci6n del refuerzo de la columna. ~ig. 5.43. 

,. 
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-.. •. r, '"'~ '(\..' .. 

..... ~ .. 
- ~;~. 

-fl~f'ver1.o <ld/cicl)a[ ,.~ 

fiU.;·'l{. aJ. 

.- "'"' 
~ 

~·· ... ':3 ~ •• .,. 
"JJ"> ~fl.. i1l•· "" ..J. ••·:.._. 

.f.! .::uc 8Df'! 1 t 

•• Mf'!:J:ttl ~ .,...,,.,!'' ~ .•t 

,._ •d! Fig. 5.43 Reducci6n de secci&n en columnas 

-lv~ 

Como cases ap:icables al incise d) se tienen las juntas -

de colada en zonas de tensi6n que propician la formaci6n de gri~ 

tas que debilitan la secciOn par lo qu~ ae amP-rita colocar rufuerzo 

adicional. Se tiene tambi~n el case conocido de disminuciOn de la 

resistc~ncia en la r.arte superior de miembros. coladas verticalmc!!. 

te; a ella obedece que algunos dise"adores cierren la sernraci6n 

de Pstribos en eaa zona para tamar en CULnta este efecto. 

Con respecto al ~unto e) hay que cuidar que lo~ recubri--

mientos que se prOf10rcionan al :: et·uerzo sean suficientcs para -

r:ermitir que' se desnrrollen los esfuerzos dt: adherencia en las -

varillas. Un re~uisito fijado par algunos disenadores es que el 

recul:rimiento neto no sea menor de 1 em, ni como mfnimo el dia:-

metrs de .!a vari.tla o del diametro de una varilla equivalente -

cuando se usen paquetes de varilla. que recubren, siempre y que 

se utilice un valor maximc de esfuerzo de adherencia de ~ 

... ~ .. D 

'f 

en donde ~·c est9 dado en kg/cm2. y D=di~metro de la varilla~·~------------------~~ 
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~ As±m-i-s-mo--el-e-b-ed .consi.d..erarse las zonas en donde corta 

\del acero longitudinal, colocando estribos edicionales mas 

s que lo que arroje el analis~s ante otras solicitaciones, 

El Regl."lmento del u. F., recornienda 1 

--------------~--

ye que el confinamiento proporcionado per dicho refuerzo evita -

la falls per adherenciai esto mismo es aplicable a las zonas de 

treslape o ancleje del refuerzo. El esfuerzo per adherencia es -

funci6n decreciente de~ diSmetro de la varilla y de la longitud ______________ _ 

de anclaje o traslape. 

Para varillas de gran di8metro puede resultar impr~ctico 

utilizer ~as longitudes de traslape o anclaje, per lo que exis-

ten algunos tipos de aditamentos comerciales o se aueldan las v~ 

rilles para desarrollar la capacidad de la misma. 

En todo case una recomendaci6n adecuada, es prohibir que 

se traslape en una misma secciOn todo el refuerzo, as1 como evi

tar ~ue los traslapes se lleven a cabo en zones de esfuerzo ele

vado, eapecialmente si eStas son de tensiOn. 

A! fit El incise f) ae refiere a la colocaci6n de refuerzo adici~ 

• 

nal en los aqujeros que sea necesario hacer en trabes y loses; ~ 

llo es fundamental en el case de pisos en loses planes, en las 

zonas adyacentes a la columna en donde es indispensable que se 

logre una transferencia adecuade de memento flexionante y fuerza 

cortante entre lose y columna. 

En cuanto al case g) para efectos de contracci&n, ae sue

le esrec!ficar un porcentaje m!nimo de acero de refuerzo de p= 200 

~ 
con una separaci6n m&xima de 30 em. aunque dicha ecuaciOn despre-

cie variables significativas como son.la exposici&n ala intemp= 

rie, la dimP.nsi6n m!nima del elemento, caracter!sticas del con--

crete, etc ••• 

..--.---v-~ __.,.__:__ ~.ib..dl !_~t· 

\. 

\ 

as = 

"tt:" 

450 X 

(x + 100) f 
y 

.n, I"' 

rMra elementos no expuestos -

d.:l rc.:ctamcnte a la intempcrie 

en cJr;nde 
;Jn,..• ..... ""-"'• (, :IJ,l.8 

x = d:imensi~n m.:i:ni1.,d. del clernr:nto, mt>dida :H.,rJ-endicular

f"';·n·. t~ aj_ acP:ro r-n cu..-~·o• j/p f P.:O kg/em~ 1!rnii'.c de 

fltt<'ncia dr~ dic:ho ncL·rc. 

Fare elemen ~os Pxpuestos a ~ -. ::fq+(.,r.!~l·rie se recomienda el 

doble de dicha &rea d~ ~cnro. 

Los efr~ctos de tcmpF~ratura no SP nre·:~tcr~ n un :..ratamicntu 

meramente emr!rico, sino que debar& cunsi0nr~~Gr en cada case el 

grade de exposicibn (grodicntr· de tempc:rntttru~·.) y aeomctr!a de -

la estructura consjdLrada. 

Como cosos t!ricns del incise h) s~ ticnen laQ elementos 

auxiliares de montaje en estructurn: pre1abrjcadas, el refuerzo 

en pilotes debido a lau maniobro~ Ll~ izado, etc ••• 

.il 

""'•"' ., U.::Ji &b f"',', . ~ .. ~ 
·oi - •• ~l U' ~ 
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