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PROPOSITO DE LA TESIS 

El objetivo de esto tesis, como se indico en el título, es lo -
descripción detallada del método de Gaspar Kani y de algunos métodos - -
aproximados de análisis, con el fin de comparar los resultados que éstos -
proporcionan con los obtenidos por aquel. También se describen de manera 
general los métodos de Flexibilidades y Rigideces y se incluye un ccpítul~ 
de ejemplos resueltos. 

El trabajo lo dedico muy especialmente a los compañeros de la 
materia "Análisis I" ya que en él se incluye gran parte del material que -
se contemplo en dicha materia, a excepción del método de Cross pues en
su lugar se ha incluido precisamente el método de Kani. 



CAPITULO 1.- CONSIDERACIONES SOBRE EL ANALISIS ESTRUCTURAL 

1. 1 ANTECEDENTES HISTORICOS 

El principio de la historia se sei'lala m6s o menos indefinida ha
cia el ai'lo 3400 A.C., teniendo como escenario los valles del Nilo, del
Eufrates y Tigris; siendo muy obscuros algunos de los perrodos hasta el naci 
miento de Cristo. 

En Egipto tienen lugar 3 perrodos: "El Antiguo Reino" que dur6 
de 3400 a 2431 A.C., "El Reino Medio" que dur6 hasta 1788 A.C. y "El 
Nuevo Reino" o "Imperio" a partir de éste la historia Egipcia es muy com 
pi eta. 

La ingeniería estructural se encuentra existiendo ya desde el -
tiempo del "Viejo Reino" pero como arte·, no como ciencia. No existen re 
gistros de consideraci6n racional, ya sea en cuanto a la resistencia de ---= 
miembros estructurales o al comportamiento de materiales estructurales. Al -
parecer los constructores se guiaban por reglas empíricas pasadas de genera 
ci6n en generaci6n, y rara vez se agregc:han conocimientos nuevos, A pe= 
sor de ello, las estructuras antiguas son una fuente de constante odmi:raci6n. 

Ei primer ingeniero estructural en la historia parece haber sido -
lmhotep, constructor de la pirámide de Sakkora en Egipto hacia el ai"io --
3000 A.C. 

Durante este periodo se erigieron estructuras admirables tales co
mo las pirámides de Gizegh. Cabe hacer notar que los Onicos elementos es 
tructurales usados fueron la viga y la columna. 

Aparte de la Egipcia, los civilizaciones Asiria y Persa desarrollE_ 
ron, durante estos siglos antiguos, sus propios métodos de construcci6n, pe 
ro la mayor parte de los estructuras que erigieron no resistieron el embate_ 
del tiempo como lo hicieron los egipcias, 
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Se sabe que para el ano 600 A.C. la construcci6n pesada se h~ 
bfo practicado por siglos en todo el mundo civilizado antiguo, sin embargo 
no ·se había desarrollado un método racional de diseno aún para una viga -
simple. 

En un princ1p10 no es la historia del análisis estructural la que -
presenta interés, sino más bien la historia de las ciencias frsicas en gene
ral. De ahr que vale la pena mencionar tan s6lo a Arist6teles, a quien no 
se puede olvidar siempre que se habla de la historia del Análisis Estructu
ral o de la Mecánica, por haber escrito en más de veinticinco campos di~ 
tintos del conocimientos humano; y a Arqurmedes que fue sin duda el más
grande de los griegos. Su tratado "sobre el Equilibrio" establece a ArquTme 
des como el fundador de la estática; y aún cuando sus escritos ignoran sus
innumerables invenciones mecánicas, tales como: la catapulta, la bomba es 
piral y sus famosas con-binaciones de poleas; cabe decir que fue un gran = 
ingeniero que cerr6 la era dorada de los griegos. 

Posteriormente los romanos desarrollaron una gran habilidad en la 
construcci6n de puentes, ya que al desarrollarse el imperio se hacra nece
sario el movimiento de tropas rápidamente. Además desarrollaron el arco de 
mampostería semicircular verdadero, que utilizaron en puentes y acueductos. 
la caída del Imperio Romano de occidente hacia 476 O ,C. marca el fin -
del perrodo antiguo. 

El período medioevo! tiene lugar de 477 a 1492 y en él no tie
nen lugar descubrimiento trascendental alguno que· hoga progresar la cie!:!_ 
cia estructural. Sin embargo, cabe mencionar que en el ano 565 A.C., -
con la construcci6n de la iglesia de San Sofía en Constantinopla la cúpul'1 
estructural alcanz6 su cúspide. 

Terminado el período medioevo( tiene lugar el advenimiento de -
los grandes ingenieros que harían progresar la ciencia estructural; El prime 
ro de el los fue Leonardo da Vinci ( 1452-1519 ) a quien se atribuye el h~ 
ber sido el primero en enunciar la ley de la palanca e introducir el con-= 
cepto de momento de una fuerza. 

Posteriores a Leonardo hubo hombres famosos tales como Andre Po 
lladio ( 151~1580 ), que fue el primero en usar armaduras. Simon Stevin
( 1548-1620 ), que introdujo el triángulo de fuerzas. Galileo Galilei ( --
1569-1692 ), fue el primero en estudiar la resistencia de los s61idos a la -
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rotura, originando así la mecánica de materiales. Robert Hooke ( 1635 --
1703 ), creador de la ley que lleva su nombre en 1660, pero que no fue -
aplicado o problemas de ingeniería sino hasta 1620 por E. Mariotte. Sir 
Isaac Newton ( 1642-1727 ), que con la publicación de su "principia" es -
tableció sus leyes del movimiento, lo ley de lo gravitación universal y el 
cálculo infinitesimal. James Bernoulli ( 1654-1705) recibe el crédito de -
haber sido el primero en suponer que una sección plana de una viga per~ 
nece plano durante la flexión, pero no dió importancia a la posición de la 
superficie neutra. Johan Bernoulli ( 1667-1748) hermano de James, enun
ció el principio de velocidades virtuales, que es la base de los métodos -
más generalmente aplicables para determinar las deflexiones elásticas. Da_ 
niel Bernoulli ( 1700-1782) hijo de Johan, se interesó en la determinación 
de lo curvo elástico o la vibración en borras flexionadas, teniendo éxito, -
pues obtuvo la ecuación diferencial para las vibraciones transversales de -
uno barro. Leonhord Euler ( 1707-1783 ) contribuyó con su método del m_i 
nimo trabajo y sus estudios sobre pandeo en columnas. Charles A. Cou--
lomb ( 1736-1806 ) y Navier son considerados los fundadores de la ciencia_ 
de la mecánica de materiales. En 1776 Coulomb publicó el primer análi
sis correcto de los esfuerzos de las fibras en una viga flexionada, con sec 
eión transversal rectangular. Supuso correctamente la posición de la supe:! 
ficie neutra y aplicó la Ley de Hooke a las fibras, desarrolló el equilibrio 
de fuerzas externas en la sección transversal y calculó bien los esfuerzas • 
Además sugirió la existencia de un estado plástico. Louis Marie Henri Na 
vier { 1785-1836 ) distinguido ingeniero francés, le corresponde el mérito = 
de haber desarrollado la primera teoría general de sólidos elásticos así co
mo el primer tratamiento sistemático de la teoría de las estructuras. Ptesen 
tó un tratamiento concienzudo de lo resistencia y deflexión en vigas de - -: 
cualquier sección transversal, considerando también arcos, columnas bajo -
carga excéntrico, puentes y otros problemas. Lomé ( 1795-1870 ) y Cla- -
peyron ( 1794-1864) colaboraron para deducir el importante principio de la 
igualdad del trabajo externo e interno en una estructuro sujeto a esfuerzos. 
Squire Whipple ( 1804-1888 ) ingeniero de Estados Unidos presentó, median 
te la publicación de su tratado "Construcción de puentes", el primer análT 
sis racional de las armaduras de juntas. Borre de Soint-Venant { 1797- -= 
1886 ) presentó un trabajo en el que se trotaba lo torsión y en lo concer
niente o la flexión consideró, por prim.ora vez, correctamente los esfuer.tos 
de corte en secciones transversales de vigas, discutiendo también problemas 
de impacto y vibración. 

Hasta este momento lo historio de los estructuras había visto na-
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cer las bases para el establecimiento de una teoria propiamente dicha: Se 
había desarrollado el método para la determinación de esfuerzos en armadu 
ros simples, la acción de la viga simple había sido determinada y analiza".:' 
da completamente y se había iniciado la teoría de la acción de la colum
na; estaban pues establecidas las bases para que en el período, que mu- -
chos autores llaman moderno, tuviera lugar un sorprendente desarrollo de la 
teoría estructural llevándola hasta el punto en que la conocemos hoy en -
día. 

Los hombres que con su esfuerzo y dedicación han hecho posibl=._ 
este desarrollo fueron numerosos, por lo cual sólo se mencionan algunos de 
ellos. 

William John M. Rankine ( 1820-1872) publicó en 1858 su ma
nual de Mecánico Aplicada, en el cual estableció la fórmula de la colum 
na que lleva su nombre. James Clerk .V.Oxwell ( 1830-1879 ) profesor de:: 
la Universidad de Cambridge, hizo el primer gran aporte al análisis estruc 
tural indeterminado al presentar el primer método sistematizado de análisis".:' 
paro estructuras indeterminadas. En él estableció su teorema de deflexio-
nes recíprocas. Pero par la brevedad de su exposición; no fue sino hasta_ 
que este mismo teorema fue publicado, en forma generalizada, por el ita
liano E. Betti, cuando éste fue ampliamente canocido con el nombre de -
"Teorema Recíproco de Maxwell-Betti". Posteriormente Maxwell publicó -
su diagramo de esfuerzos para armaduras, que fue desarrollado posteriorme~ 
te por Oemona dando como resultado lo que hoy conocemos como el dio-
gramo de Maxwell-Cremona. Carl Culmann ( 1821-1881 ) debido a su libro 
publ icodo en 1886, la estática gráfica se convirtió en un medio efectivo -
de análisis estructural. Otto Mohr ( 1835-1918 ) sin conocimiento de los -
trabajos hechos previamente por Maxwell, presentó uno derivación más sim
ple y más extensa para la solución de estructuras indeterminados. En 1887 
publicó su Diagrama de Correcciones para usarse con el Método Semigráfi
co, de lo determinación de deflexiones en estructuras articuladas, anuncia 
da por Williot en 18770 A. Costigliono ( 1847-1884) un principio básico:: 
de análisis estructural indeterminado se deriva de sus dos teoremas de mini 
mo trabajo, publicados en 1873 y 1876 respectivamente. 

En esta segundo mitad del siglo XIX hubo muchos otros nornbres
importantes, aµarte de los ya mencionados, tales como : Muller-Breslou -
( 1851-1925 ), Claxton Fidler, G.A • .V.Oney de la Universidad de Minesso_ 
ta, Engesser ( 1848-1931 ), Wholer ( 1819-1914 ), A Foppl ( 1854-1924 ) -
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Jouraski ( 1821-1891 ), Bauschinger { 1833-1893 ), Von Tetmajer ( 1850 -·-
1905 ), Vasinsky ( 1856-1899) etc.; pero quizas la contribución más gran
de en los últimos años fue hecha por Hardy Cross ( 1885 •••••••• ) que -
en 1924 empezó a enseñar su método de distribución de momentos en la -
Universidad de lllinois y que ha revolucionado en alto grado al análisis de 
marcos continuos, 

Estos hombres y sus contemporáneos hicieron un tremendo trabaj~ 
al recopilar, desarrollar y exponer las teorías de resistencia de materiales
y análisis estructural, prácticamente en la misma forma que las conocemos 
ahora. 

Por último, es necesario mencionar algunos avances importantes -
que tuvieron lugar de 1900 a la fecha en la ingeniería de estructuras : 

1. La publicación de un gran número de libros excelentes, que 
tratan de la elasticidad, plasticidad, pandeo, placas, mem 
branas y vibraciones. 

2. El desarrollo del método de distribución de momentos, y el 
relacionado con él pero generalizado procedimiento de re
lajamiento. 

3. El renovado interés en la resistencia de rotura, ello ya ha 
bía preocupado a Da Vinci y Galileo, y el comportamien
to plástico de las estructuras y elementos estructurales. -

4. La aplicación de la teoría de la probabilidad y estadística 
a la revaluación de la probabilidad de fallo o de quedar= 
fuera de servicio, y la comparación de estas ideas con el
coeficiente de seguridad clásico. 

5. La reciente aparición de los calculadores analógicos y dig_!, 
tales. 

6. El conocimiento rnás profundo del comportamiento del con
creto armado y el desarrollo de materiales estructurales per 
feccionados-aceros, aluminios, plásticos, concretos, made= 
ras mejoradas, laminados y materiales cerámicos. 
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1.2 OBJETIVO DEL ANALISIS. 

Los pasos de todo proyecto de ingeniería se pueden definir como: 
planeación, análisis, dimensionamiento y construcción. La planeación com 
prende la consideración de diversas circunstancias y requisitos que afectan= 
la disposición general y las dimensiones de la estructura y traen como con 
secuencia la elección del tipo apropiado. de estructura, tomando en consi= 
deración la función que ha de desempeñar. El análisis, que es la parte -
fundamental en esta tesis, incluye todo la labor de evaluación de fuerzos
axiales, de corte y momentos causados por cualquier acción que ha de re
sistir la estructura. Posteriormente viene el dimensionamiento de todos los 
elementos y juntas, que han de ser adecuados para resistir las solicitacio-= 
nes. Finalmente la construcción es la realización física del proyecto de -
ingeniería. 

El criterio seguido en el análisis estructural en los métodos que -
aquí se exponen, es el criterio del llamado análisis elástico, ésto es, se ·~ 
consideran que todos los elementos estructurales se comportan elásticamente. 
Este criterio se basa en un conjunto de teorías, ensayes de piezas reales, -
de modelos y experiencia práctica. Para la mayoría de las estructuras de 
ingeniería la costumbre es proyectar tomando como base las intensidades de 
cargas odmisibles, las cuales no deben ser superadas por las cargas de ser
vicio, lo cual nos proporciona un margen de seguridad contra la falla. -
La elección de este margen depende del grado de incertidumbre con respec 
to a' las cargas, el análisis, los material es, el proyecto, la construcción y 
las consecuencias de la falla. 

Hay una tendencia creciente actualmente, al proyectar estructu
ras, a basar el proyecto en la carga de falla misma. Esta tendencia res-
pande al nombre de análisis a la rotula o análisis plástico. 

Cabe aclarar que el análisis es un medio para lograr un fin y no 
un fin en sí mismo. Por lo cual la labor del ingeniero proyectista es la -
de diseñar y no simplemente analizar. 

En términos generales pueden ser clasificados las estructuras en 2 
grandes grupos : estructuras determinadas y estructuras indeterminadas. Una 
estructura determinada es aquella para la cual las componentes de reacción 
y fuerzas internas pueden evaluarse completamente por medio de las ecua--
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cienes que nos da la estática, que son 3 para el caso de estructuras en 2 _ 
dimen1>iones. Si no es posible evaluar las componentes de racción y fuer
zas, con las ecuaciones de condición disponibles, se tendrá entonces una -
estructura indeterminada y su grado de indeterminación estará dado por el 
número de reacciones y fuerzas en exceso del número de ecuaciones de - -
condición. 

Una estructura es estable cuando lo es para cualquier sistema - -
concebible de cargas y se puede decir en forma gruesa que es inestable -
cuando el número de reacciones es menor que el número de ecuaciones de 
condición. 

El objetivo de los diferentes métodos de análisis existentes, es el 
de evaluar los elementos mecánicos en las estructuras. Estos métodos pue
den ser clasificados en 2 grupos fundamentalmente : métodos exactos, y -
métodos aproximados. Los métodos exactos como su nombre lo indica, son 
exactos desde el punto de vista analítico o matemático y con ellos se pue 
den obtener buenos resultados, pero tienen la desventaja de que al aumen:' 
tar el grado de indeterminación de los estructuras, aumenta el número de -
ecuaciones simultáneas por resolver en el mismo grado. Como ejemplo de 
estos métodos podemos mencionar el método de flexibilidades y el método -
de rigideces. Este inconveniente puede resolverse con los métodos iteroti
vos que se caracterizan fundamentolmente por su carácter numérico para -
dar los mismos resultados que los métodos exactos. Como ejemplo de méto 
dos iterativos podemos mencionar el método de Cross y el método de Gas= 
par Koni. Los métodos aproximados, como su nombre lo indica, proporcio 
nan resultados aproximados que pueden ser muy útiles en estudios prelimino 
res o cuando se proyectan estructuras de poca importancia o partes secunda 
rias de estructuras importantes. Como ejemplo de ellos podemos mencionar 
el método del factor, el método del pórtico simple, el método de análisis= 
por entrepiso y algunos otros. 

Cabe aclarar que con el advenimiento de los computadores digi
tales la tendencia actual es hacia el uso de los métodos exactos, debidos
ª la forma compacta de su presenl'ación y a la facilidad con la que las -
operaciones algebraicas matriciales se pueden programar para la computado
ra. Sin embargo no todos los problemas son adecuados para resolverse con 
la computadora ni todos los estructuristas tienen acceso a un centro de cól 
culo electrónico. 
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En esta tesis se describen muy brevemente, en este primer capít~ 
lo, los métodos generales de fuerzas y desplazamientos. Posteriormente, y 
este es el objetivo fundamental de la tesis, en el capítulo 11 se describe -
el método de Koni. En el Capítulo 111 se exponen muy brevemente 2 mé
todos oproximados de uso común, con el objeto de comparar los resultados
que proporcionan con los obtenidos por el método de Kani en los ejemplo!_ 
de aplicación del Capítulo IV. 

1.3.- METODO GENERAL DE FLEXIBILIDADES. 

Como ya se dijo éste es uno de los métodos exactos, también se 
le conoce como método de las fuerzas, ya que en él las incógnitas son - -
fuerzas. Es debido a Maxwell, Mohr y Muller-Breslau quienes lo fueron -
desarrollando paulatinamente y fue el último de ellos quien lo presentó en 
su forma más completa. 

Para exponer brevemente este método es conveniente ilustrarlo -
con la viga de la Fig. 1.3. 1., que como se ve se trata de una estructura 
indeterminada al 2o. grado. 

~L/8 ,_L/8 .. L/3 ... .. 

Fig. l. 3.1 

lliL:::----.. 

._ .. L/8.l'= L/8 ... 

La mecánica del método consiste 
en dejar a la estructura en una candi= 
ción de estabilidad y determinación, és 
to se consigue anulando redundantes.= 
El sistema de cargas real deformará la 
estructura dando lugar a las deflexio
nes A y A 

2 
en la dirección de -

las reJundantes Rs y Re· Si se quita_ 
ahora el sistema real de cargas y en, -
el lugar correspondiente a cada una de 
las redundantes, se aplican cargas uni 
torios, éstas deformarán a la estructu= 
ro dando lugar a las deflexiones mostra 
das. Se aplican cargas unitarias debi
do a que las reacciones RB y Re son = 
desconocidas, pero en virtud del prin
cipio de superposición, las deflexiones 
causadas por Re y Re serán Rf! y Re 
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veces respectivamente, las deflexiones causadas por una carga unitaria. 

Del análisis de la Fig. se ve que el desplazamiento neto en B y 
C vale cero, luego los ecuaciones de condición para lo coherencia geom~ 
trica de lo estructura son : 

+ ~ 12R2 • O 

+ ~ 22 R2 • O 

Poro establecer dicho sistema de ecuaciones es necesario evaluar 
los desplazamientos, lo cual se puede lograr si aplicamos conjuntamente er 
principio del trabajo virtual y el teorema reciproco de Maxwell - Betti, en 
tre otras técnicas. 

En la figuro l. 3.2 se muestran los diagramas de momentos causa 
dos por los sistemas que se aplican a lo estructura, el diagrama ( M ) es = 
real y los ( m ) son virtuales. .. 

lp l' .. • / ( ...¡.) 

A D 

A" 
t 1 

:r.. 

4 

1. 
.... 

Fig. 1.3.2 

Recordando las expresiones para la energía de deformación inter 
na, en nuestro caso tenemos 
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xA = ( L 

} o 

mM 
El dx 

es decir, el trabajo virtual interno efectuado por la carga de una tonelo-
da, al actuar en la dirección del desplazamiento causado por el sistema -
real, es igual a la energía de deformación interna. &ta energía la pode
mos obtener integrando los diagramas de momentos causados tanto por el sis 
tema real como por e 1 virtual. Para obtener los desplazamientos ~ tené=" 
mas 

_..!!!!!!._ 
El 

dx 

hacemos lo mismo que en el caso anterior, considerando los diagramas { m ) 
una vez como reales y otro corno virtuales para obtener ( 11 y " 22, e i_!! 
tercambiándolos para obtener ~ 12 y ~ 21 • Obtenidos los desplazomien- -
tos solo resta substituirlos en el sistema ce ecuaciones de condición para -
obtener el valor de los reacciones redundantes Rs y Re. 

l.4.- METODO GENERAL DE RIGIDECES. 

Este es otro de los llamados métodos exactos y es el nombre ge
nenco de varios métodos que se vinieron desarrollando paulatinamente des
de finales del siglo pasado, tales métodos son El método de pencjiente -
deflexión, debido casi esencialmente a Mohr. El método de Cross y el mé 
todo de Gaspar r<ani. 

Para oplicar este método en lo solución de una estructuro hiperestáti 
ca, se necesita determinar primero las componentes de desplazamientos que se:: 
desconocen, por esta razón también se le conoce como método de los desplaza 
mientas, ya que son estos los incógnitos del problema. Por cado uno de ellos:: 
tendremos una ecuación de equilibrio, en función de los fuerzas externos cono 
cides y de los internas no conocidas, las cuales, en virtud de las re-Íaciones:
esfuerzo deformación del material, se pueden expresar en función de los -
desplazamientos. Se forma así un sistema de ecuaciones, una por cada despl<!. 
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zamiento, cuya solución nos permite conocer el valor de éstos¡ los desplaza 
mientos a su vez nos permiten calcular el valor de los fuerzas Internos. -

El análisis, como todos los métodos tratados en esta tesis, se li
mita al rango elástico • 

• 

1 

Flg. 1.4. l 

l 

2 
Paro el desarrollo del método considera 

mos el marco de la fig. 1.4.1, el cual tie 
ne tres grados de libertad: dos giras y un :: 
desplazamiento horizontal del cobezal. 

Para la solución de la es!Tucturo se fi-
4 Í"'1 lineal y angularmente las nudos como se 

mueslTa en la figura l. 4. 2 ( a ), para poste 
riormente permitir su gira en ( b ) y ( c ) .¡:. 
su desplazamiento en ( d ). Se calculan los 
momentos de e""otramiento debido al sistema 

de cargas en (a ), debido a los giros G¡ y Q.;¡ en ( b ) y ( c ) y debido o.!_ 
desplazamiento de A en C d ). 

1 b l IC l 1 d l 

Fig. l.4.2 

Se tiene calculadas, en tablas, momentos de empotran1iento paro 
diferentes condiciones de cargo. Como se verá en el próximo capítulo 1<€ 
momentos kt 1 y k22 debidos a los giros &¡ y 92 respectivamente son igua
les a 4El¡/L¡, en virtud de la definición de rigidez absoluta. Los k21t -
k12• kJI y k42 valen 2E\/Li• recordando que el factor de ITamporte pora
obtener el momento inducido en el extremo fijo, cuando se hace girar el -
o!To extremo vale 1¡2. 1¡2 x 4El¡/l.i = 2El¡/L¡. ko, l• k1.o. , kl'l 2' k2ll • 
k3ll y k4c.. son iguales al cortante causado por los momentos kii ael míe~ 
bro r~ectivo e iguales a 6Eli;ti2. Los kll C. son los cortantes causado~ 
por 105 momentos ki C. y valen 12El¡/Li3. 
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Calculados los momentos y cortantes de la estructura para las - -
cuatro condiciones, (a), ( b ) ( c ) y ( d ), se substituyen en las ecuacio
nes de equilibrio. Estas deben de estar igualadas a cero ya que tanto los 
momentos en los nudos como el desplazamiento del cabezal deben de estar 
equilibrados y por lo tanto su valor neto es cero. Estas ecuaciones son : -

M10 + k11e1 + k12e2 + k14a = o 

M2Q + k219¡ + k2292 + k2AA . = O 

VtQ + kA ¡9¡ + k.6 292 = kM~ = O 

cuya soluci6n nos do el valor de los giros 9¡ y 92 y del desplazamiento {l 1 

los cuales nos sirven paro calcular los momentos reales en los diferentes -
miembros del marco. Estos momentos son 

MJ t = k3 t 9¡ + k3 4 A 

M¡3 = k¡ JJc9t :.+ K A 
16 

M¡2 = Mto + kt1Jv91 + kt~2 

M2t = M20 + k2t91 + k2ljv92 

M24 = k21Jc92 + k2A 6 

~2 = k4~2 + k4A A 

con lo cual quedan determinados todos los momentos del marco, 

Como ya se dijo al princpio, tonto el método de flexibilidad co 
mo el de rigideces proporcionan buenos resultados / pero tienen el inconve': 
niente de aumentar los sistemas de ecuaciones simultáneas por resol ver en -
el mismo grado en que aumenta la indeterminaci6n de las estructuras, par
lo cual su aplicaci6n para soluci6n manual, se aplica s6lo a estructuras -
con un grado de indeterminaci6n no mayor de tres. 



CAPITULO 11.- EXPOSICION DEL MEiODO DE KANI 

El método de Gaspar Kani es un método iterativo / con una rapL 
dez satisfactoria de convergencia en el resultado final, por lo que ha ten!. 
do aceptaci6n sobre otros métodos de aproximaciones sucesivas, El objetivo 
fundamental del método es la evaluaci6n de los momentos flexionontes fina 
les en los extremos de los elementos que forman el conjunto estructural, no 
considerándose efectos de fza. normal ni fza. cortante. Su aplicación se ex
tiende a las estructur<:1s con nudos fijos o nudos desplozables. 

Las ventajas principales del método, con respecto a otros, es lo 
de considerar simultáneamente el efecto de las fuerzas horizontales, tales -
como viento o empuje sísmico, pues son éstos las que provocan el desplaz;!. 
miento de los nudos. Otra ventaja consiste en la eliminación automática -
de los errores pues estos desaparecen al efectuor las sucesivas iteraciones. 

Antes de entrar en la exposición del método es conveniente re
cordar algunos conceptos que serán básicos en el desarrollo posterior. 

Principio de superposición. Si las fuerzas y desplazamientos en -
todos los puntos de una estructura son proporcionales o las cargas que los -
causan, entonces las fuerzas y desplazamientos totales, resultantes de lo -
aplicación de varias cargos, serán la sumo de fuerzas y desplazamientos -
causados por estos cargas cuando se aplican seporodomente. 

Rigidez absoluta ( K ). Es el valor del momento, oplicodo en el 
extremo simplemente apoyado de un miembro, paro producir en &ste uno rcz.. 
taci6n de un radian, siendo el extremo ale¡odo simplemente apoyado restri!! 
gldo o fijo. En la Fig. 11.1 se calcula por medio de lo viga con¡ugodo 

M Mf 

(~1 
Fig. 

M~ ET e' 

11.1:--~ 
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El cortante en A' será el giro aplicada 9 en la viga real, si 
consideranos que Mf = 1/2M como más adelante se demostrará 

4El9 
9A = ( M l/2 - MF L/.2 ) VEI = Ml/4EI • • • M = -L-

si 9 • 1 radian y M = K 

K 
_ 4EI - -r-

Si se tiene una disposición como la de la fig. 11.2 con el extrl!_ 
mo alejado simplemente apoyado, la rigidez en A será nuevamente el cor
te en A' de la viga conjugada. 

(~ 
Fig. 11.2 

M L 2L 1 __ 
91 = -¡y- T "'3"" T 

y la rigidez absoluta será, si 9 = 1 radian 

K 
_ 3EI --r 

ML m. M 
_ 3El9 --r 

Para los momentos inducidos en los extremos de un miembro pris
mático fijo en uno o ambos extremos, cuando uno de los extremos se des-
plaza una distancia A con respecto al otro se tiene, fig, 11.3 

Fig. 11.3 



·L,:·_ ·,:__ 

15 

Los momentos en la viga real son las reacciones de los apoyos. -
En B', de la viga conjugada, sólo se puede cumplir% M =O aplicando un
momento externo 

!!. =_M__L_ L 
El 2 -3-

M = -•-E_,• ... A __ 
L2 

Factor de transporte. Es el factor por el cual debe multiplicarse 
el momento en el extremo girado pera obtener el momento' inducido en el
extremo fijo. En la fig. 11.1 la suma de momentos en A' nos da 

M L L MF L 2 
ET 2 3-er 2 -3-L=o 

Mf = 

11.1 ESTRUCTURAS SIN DESPLAZAMIENTOS LINEALES DE LOS NUDOS 

El objeto del cálculo estático de una estructura es obtener el -
equilibrio de la misma, cuando al cargar sus distintos elementos, giran y -
se desplazan sus nudos. 

Conocidos los momentos queda terminado el cálculo, pues los de 
más valores estáticos pueden determinarse a partir de estos momentos. -

Se conside~ará en esta exposici6n como momento positivo la ac
ci6n de barra sobre nudo que hace girar a éste en el sentido de los mane
cillas de 1 reloj. 

Los características de une barra en una estructura estarán dadas
por el momento de inercia de su sección y por su longitud. La relación de 
estos dos valores K = l/L será el coeficiente de rigidez. 

En esta primera secuela de cálculo se supone que los nudos son
indesplazables. 

. ~·· ' 
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Para la deducci6n de los fórmulas partiremos de aislar un eleme!!_ 
to cualquiera de un pórtico fig. 11.1.1, el cual debido a las solicitaciones 

naremos 

externas, puede girar en sus extremos. 
La deformación total del elemento !a
podemos expresar como superposición -
de efectos en las tres etapas siguien-
tes: 

1 • La barra ik se deforma bajo la oc 
ción de las cargas externas. 

2. El extremo i gira con un ángulo 9¡ 
mientras que k no gira, designar~ 
mos a i como el extremo contíguo 
por ser i el punto de interés. 

Fig. 11. 1 • 1 3. El extremo k gira con un ángulo-
9k, mientras que i no giro, desi!l. 

a k como el extremo alejado de lo barra. 

El valor total del momento en coda extremo será igual a la su
ma de las tres etapas considerados. Por ejemplo, para el extremo i será: 

(11.1) 

M ik debido o 1,o carga exterior ( momento de empotramiento pe!_ 
fecto en el extremo de la barra ), 

M~k debido al giro del propio extremo i, éste es proporcional ol 
giro 9; y a lo rigidez K de lo barra y se designará como influencia de g!._ 
ro del extremo i, su valor es 

M'¡k = 2EK9¡ 

donde E es el m6dulo de elasticidad del material. M'ki debido ol gira del -
extremo k de la barra. Como éste, es el momento inducido en i, su valor 
ser6 1/2 del valor del momento en k y se designará como influencia del Q! 
ro del otro extremo, 

El procedimiento consiste en calcular separadamente cada uno de 
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estos valores, en lugar de calcular directamente el momento total, de lo -
cual se dérivo precisamente lo ventaja del método, 

Los sucesivas variaciones de 1 momento en cada nudo, se obtie-
nen por la reiteración de una misma operación, por una sucesión arbitraria 
de un nudo a otro, de la estructura. Para ilustrar el procedimiento se cal
cularán los momentos en los extremos de las barras del 1111.1rco de la fig. -
11.1.2 en la cual se han indicado las cargas externas y el valor de las ri
gideceses K de cado barra. 2T/m 

K • 1.5 2 3 

4m 0.2 0.2 0.2 

4 !S 

... 4m L. ... am 

Fig. 11.1.2 

Se adoptará en esta expresión el tipo de esquema de la figura -
11.1.3, que permite escribir los sucesivos valores en los extremos de cada
barra. 

Los valores de los momentos de empotramiento para las cargas ex 
ternas se toman de las fórmulas de los manuales corrientes y se anotan en= 
los extremos de las barras correspondientes, sobre los ejes de las mismas. 

En seguida anotamos los momentos de sujeción, en el centro del 
circulo de cada nudo, éstos son iguales a la suma algebráico de los mo--
mentos de empotramiento que concurren en el nudo, por lo tonto, para el 
nudo 2 se tendrá 

M2 = + 2.67 - 6.00 = -3.33 

Si consideramos un nudo de lo estructuro, al equilibrarlo se tiene, 
~ M.k = O y substituyendo la ecuación ( 11.1 ) 

( i ) 1 
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( 11.2 ) 

la cual nos dice que la suma del momento total de sujeción Mi, más la s~ 
ma de los momentos debidos al giro del extremo opuesto, todo dividido en 
tre ( -2 ) es igual a la suma de los momentos en el propio extremo consi= 
derado o de interés i. 

El miembro de lo izquierda de la ecuación ( 11.2 ) se reparte -
proporcionalmente a las rigideces de todas las barras que concurren al nu
do. Se simplifica la operación anterior si se introducen los factores de giro 
o coeficientes de repartición, que se obtienen repartiendo proporcionalmen_ 
te a los rigideces de todas las barras que concurren al nudo el coeficiente 
( - 1/2 ) 

En la fig. 11. 1.3 se ha anotado estos factores de giro alrededor
del círculo en cada nudo, 

+2.67 -6.00 +6.00 ~ 
•+o.50 +1.53 1 +1.22 -2.58 

o 
1 

-O oe +o.50 +1.54 -o 03-4 +1.23 -3.10 
+0.07 -t-0.20 -0.42 
+0.09 +0.20 -0.50 

Fig. 11.1.3 

Por lo tanto la marcha a seguir será: se suman a los momentos -
de sujeción de cada nudo, los momentos de los extremos opuestos de las be 
rras que concurren en él, se multiplica esta suma por 105 factores de giro= 
de cada barra y se obtienen las influencias de giro sobre el momento en el 



19 

extremo de cado barro. 

Reiterando esto operación en cado nudo, en uno marcho arbitra
rio, se pueden hollar los valores sucesivos debidos a los giros en los extre
mos opuestos de las barros que concurren en él. Esta operación se repite -
hasta que los valores converjan. Cabe aclarar que los primitivos valores, -
cuando todavra no conocemos ninguno,se pueden suponer iguales o cero. -
Paro nuestro ejemplo, de la fig, 11.1.3, sólo fueron necesarias dos itera-
dones; en lo fig. 11.1.4 se hace el cálculo de los momentos definitivos de 
acuerdo con la ecuación ( 11.1 ) • 

+o.07 
+o.07 
+o.14 

+o.07 
+o.o?"-

-2.07 
+o.50 
+1. 04 . 
-0.13 

+2.67 
+1.54 
+2.04 
+6.25 

-6.00 
+1.23 

+o.20 -1. 87 
+o.20 -6.64 
+o.40 

+o.20 
+o.20 

Fig. 11.1.4 

+6.00 
-3.10 
-1.27 -0.50 
+1.03 -0.50 

-1.00 

-0.50 
-0.50 

Obsérvese que en cada nudo la suma de momentos es igual a c-:_ 
ro, en la fig. 11.l,5 se ha trazado el diagrama de momentos respectivo, 

+o.~?g. ll.1.5+o.so 
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Al resolver ejemplos en el capnulo IV se verá la secuencia deta 
liado del procedimiento. 

11.2 ESTRUCTURAS CON DESPLAZAMIENTOS LINEALES DE LOS NUDOS 

Si los nudos de una estructura durante su deformaci6n, además -
de girar se desplazan de su posici6n, puede descomponerse su deformaci6n 
en cuatro etapas, las tres ya consideradas en el inciso anterior y una cu~ 
ta debida al desplazamiento ¡ del extremo i de la barra, ver figura 11.2.1. 

La deformaci6n total la podemos descri
bir así: 

l. La barra i-k se deforma sin girar sus ex
tremos ni desplazarse ( empotramiento per 
fecto. -

2. El extremo i gira un ángulo 9j, sin girar 
el otro extremo ni desplazarse ninguno -
de los dos. 

3. El extremo k gira un ángulo 9k, sin girar 
el extremo i ni desplazarse ninguno de -
los dos. 

4. Los extremos i-k se desplazan entre ellos 
una distancia S , sin que ninguno de los 
dos experimente un nuevo giro. 

El momento total en el extremo de la -
barra lo podemos expresar mediante la siguiente suma 

Mik = Mik + 2M'ik + M'ki + M"ik ( 11.3 ) 

M"ik es la influencia del desplazamiento en cada una de las ba 
rras convergentes en el nudo. En nuestro caso solo consideraremos barras de 
sección constante y en ellas Mik = M"ki 

La regla operatoria para el cálculo de las influencias del giro -
de los nudos la obtendremos igual que en el caso anterior. Considerando el 
equilibrio de un nudo se tiene: 
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1:_ M·k =O 
( i ) 1 

utilizando la ecuaci6n ( 11.3 ) se tiene: 

~ M¡k + 2 '1.. M~k + l. Mki + 1...M"·k =O 
(i) (i) (i) (i) 

1 

-21:: M'¡k ;; M. + ~ ( M'k· + M".k ) 
( i ) 1 ( i ) 1 1 

( 11.4 ) 

en la ecuaci6n anterior M¡ = ! Mik 
( i ) 

CARGAS VERTICALES 

Se consideran primeramente pórticos de varios pisos con colum
nas verticales para el caso de que solo actOan fuerzas verticales sobre los 
elementos que forman el conjunto estructural. 

Si se cortan todas las columnas de un piso ( r ) en una estructu
ra, en sentido horizontal, debe verificarse que la suma de todas las fuer-
zas cortantes que actúan sobre las columnas de este piso sea igual a cero, 
ver la figura 11.2.2. 

El valor del esfuerzo cortante en una columna i-k cualquiera del 
piso, y suponiendo para este ler. caso que todas son de la misma longitud, 
es igual a: 

Q 
M¡k + Mki 

ik =-
hik 

( ll .4a ) 

si substituimos en la ecuaci6n anterior la ( 11.3 ) obtenemos sumando en t~ 
do el piso 

1:_ Q ik = - -ih- ¿ ( 2M'ik + M'ki + M"¡k + 2M'ki + M'¡k + 
( r ) rk ( r ) 

M\i ) = O 
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"!.. M"ik = - i- 1:_ ( M1
ik + M'ki ) 

(r) {r) · 
( 11.5 ) 

La ecuaci6n anterior nos dice que la suma de las influencias de 
los desplazamientos de las columnas de un piso r sobre los momentos, pue
de obtenerse mediante las influencias de los giros de los extremos· de las -
columnas en el mismo piso. la repartici6n de este valor en las distintas C2_ 
lumnas del piso se hará distribuyendo proporcionalmente al coeficiente de -
rigidez K de lasmismas al valor - 3/2, obteniendo asr los factores de corri 
miento, análogamente a como se obtuvieron los factores de giro en el inci 
·so anterior. 

-- -~ Qa -~ -~ 

Fig. 11.2.2 

No se debe olvidar que todos los barras son de secci6n constan
te y que todas las columnas en el piso tienen la misma longitud, 
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El procedimiento de cálculo, para este primer caso, consiste en 
aplicar reiteradamente las ecuaciones 11.4 y 11.5, es decir, mediante las -
influencias de los giros se obtienen las de los desplazamientos y con éstos 
otra vez las de los giros, y asT sucesivamente hasta obtener la aproxima-
ci6n deseada. Finalmente con la ecuación ( 11.3 ) calculamos los momentos 
totales, 

CARGAS HORIZONTALES 

Ahora veremos el caso en el que act<ian fuerzas horizontales en 
los nudos o fuera de ellos. Existirán ahora además de los momentos de su
jeci6n fuerzas horizontales de fijaci6n que impiden el desplazamiento de los 
nudos, como los momentos impiden el giro de los mismos. 

Efectuando un corte horizontal en todas las columnas de un piso 
( r ) como en el caso anterior, podemos establecer la condición de equili
brio, ver figura 11.2,2 considerando que actúan fuerzas horizontales 

t' 

L a.k= Í.. 'Hi 
( r ) 

1 
i=l 

la suma de fuerzas cortantes de un piso r es ahora igual a la suma de to
das _kJs fuerzas horizontales Hque octúan sobre ese piso. Esta suma de fuer 
zas H de fijación se designará como fuerza cortante Qr• 

'L a.k= ªr 
( r ) • 

Si ahora usamos la ecuaci6n 11.3 y la substituimos nuevamente -
en la ( ll.4a ), tomando en cuenta que todas las columnas del piso tienen 
la misma longitud hr podemos escribir 

de aquí la suma de las influencias del desplazamiento en todos los colum
nas del piso ( r ) será 
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"C" 3 e Qrhr < J 
L. M"11<= -~ ~+L. ( M'¡k+ M'ki) 
(r) (r) 

( 11.6 ) 

En la ecuaci6n anterior el valor Qrhr/3 es conocido como el -
momento de piso M~ y es igual al tercio de la fuerza cortante de piso Qr 
por la altura del mismo. 

Los factores de giro y corrimiento son iguales que para el caso -
de cargas verticales solamente, la única diferencia entre el presente caso 
y el anterior es que al calcular la suma de las influencias de los s.!!os en 
los extremos de las columnas hay que agregar el momento de piso W,. a di~ 
cha suma para obtener las influencias del desplazamiento, ecuaci6n 11.6. 

El procedimiento de cálculo es pues análogo al anterior 1 se apli 
can reiteradamente las ecuaciones 11.4 y 11.6 tomando en cuenta desde I~ 
primera iteraci6n la existencia del momento de piso M¡.. Para obtener Esto 
hay que calcular previamente la fueria cortante de piso Q / que como se 
diio anteri1·mnente es igual a la suma de fuerzas horlzontal~s que actúan -
por encima del piso considerado. 

Los valores ~' que se calculan previamente a las iteraciones, -
se colocan en cuadros a la izquierda de cada piso de la estructura. 

Cabe mencionar que al calcular las influencias del desplazamien 
to de los nudos, estas influencias aumentan en proporción al número de:; 
pisos de la estructura, y al número de nudos por coda piso. 

Las ecuaciones 11.4 y 11.6 pueden ser presentados así: 

M"ik = Y¡k 1:.~ + ~ ( M'.k + M'k.)J 
( r ) 1 1 

( 11.7 ) 

M'.k=}-likCMi + L 
• ( i )(M'ki + M"ik ):J ( 11.8) 

3 K·k 
en donde Y ik = - T ~ 

( r )Kik 

las cuales nos dan directamente, en cada colul!Vla y en cada nudo la in--
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fluencia del desplazamiento y del giro del nudo contiguo respectivamente-. 
En 11.7 Yik es el factor de corrimiento de la barra i-k, en 11.8 )A.ik es el 
coeficiente· de giro en el extremo i de lo barra i•k. 

Finalmente los momentos totales se calculan con la ecuaci6n -
( 11.3 ), como en el caso anterior. 

COLUMNAS DE DIFERENTE ALTURA EN UN MISMO PISO 

Si en un piso r de una estructura existen columnas de diferente
longitud, esto no modifica el valor de los factores de giro ni la influencia 
de los giros, pero si el valor de la influencia del desplazamiento. 

Sea hr un valor ficticio igual a la longitud de las columnas que 
aparecen en mayor número. Recordando la ecuaci6n de equilibrio 

Mik+ M¡k 

hik 

substituyendo en ésta la ecuaci6n 11.3, pero sin substituir esta vez hr por 
hik• ya que ahora las columnas pueden ser de diferente longitud y multipl!_ 
cando la ecuaci6n final por hr tenemos 

'C'"" hr 3 ( Qrhr ~ . hr 1 
L. M"ik -h. = - "T --r- + L. ( M' "k+ M'k·) ~k -
( r ) ik ( r ) 1 ' 1 . 

si llamamos factor de reducci6n C¡k al valor hr/h¡k e introducimos el mo
mento de piso M.r, ya definido anteriormente, transformaremos la ecuaci6n 
antérior así: 

¿ c.,~M".k = - 3
2 (AA.-+ L ( M1

.kr M'.) c.k] 
( r) 11< • ( r ) 1 k1 i 

podemos expresar el valor del factor de corrimiento como sigue: 

- i- Cik Kik 

L. 2 
( r) C¡k Kik 

y la ecuaci6n anterior la podemos escribir asf: 

( 11.9 ) 
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M"·k = y,k (Mr + 1: ( M'ik + M'k·) c.kJ. 
1 1 ( r ). 1 1 

( 11.10) 

la ecuación 11.10 expresa el valor del momento total, debido al desplaza
miento en cada columna. 

Para el presente caso hay que tener en cuenta los modificaciones 
introducidas: se calculan los factores de reducción "c" y los factores de -
corrimiento, éstos últimos con lo ecuación 11.9, y se colocan ambos o la -
izquierda de los columnas en el esquema de cálculo. Los influencias de los 
giros y desplazamientos se calculan con las ecuaciones 11.8 y 11.10 y los -
momentos totales con la ecuación 11.3 como en los casos anteriores. 

COLUMNAS ARTICULADAS EN LOS APOYOS 

. Recordando que uno columna articulada en su base que tiene un 
coeficiente de rigidez K y una longitud h, se comporta igual que otra que 
tiene una rigidez K' = 3/4 K y uno longitud h' = 3/2h. Se pueden pues -
substituír las columnas articulados por otros empotradas, teniendo en cuenta 
los valores anotados. 

Así pues se calculan los momentos de empotramiento en los extr.=. 
mos de todas los barras de la estructura, substituyendo para aquellas que es 
tén articuladas los valores de lo rigidez K y lo longitud h por los dados ;
rribo. 

Con estos valores se calculan los factores de giro y los de corrí 
miento mediante lo fórmula siguiente: 

3 
- T Cik K¡k 

Y¡k = 'E 
( r) m cik2 k¡k 

hr 
en la fórmula anterior ( C·k = -- Y m = 1 h¡k 

3 
T 

(11.11) 

Para ilustrar lo dicho en estos últimos dos incisos vamos a obte
ner los factores de corrimiento en la estructura de la figura 11.2.3. 
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Como se ve se trata de un marco cuyos coeficientes de rigidez. -
se indican en la parte central de las columnas, las cuales son todas de la 
misma longitud pero las 2 de la derecha se han considerado articuladas en 
la base. Al substitufr las longitudes de las columnas articuladas por las co_ 
rrespondientes considerándolas como si estuvieran empotradas, tendremos co_ 
lumnas articuladas y de diferente altura en un mismo piso, para ilustrar los 
dos casos. 

Cabe recordar antes de continuai¡ que la obtenci6n de los facto
res de corrimiento y por consiguiente las influencias debidas al desplaza-
miento horizontal de las colurmas de acuerdo a la ecuaci6n 11.10, es lo -
único que varfa de los 2 cosos tratados en estos últimos dos incisos con res 
pecto a todos los demás. 

Continuando con el ejemplo se tiene: 

Escojemos como altura de piso h, = 4.0 y en las 2 columnas arti 
culadas se hacen las substituciones 

KI -
3 K - 3 o 3 o 225 -4 - 4 . = • hl -

3 h - 3 4 o - 6 -7 -""2". -

Ahora podremos obtener Cik para todas las columnas, para las -
dos de la izquierda se tiene 

C. = _hr_ = ..±:.2_ = 1.0 
1k hik 4.0 

para las dos de la derecha tomando en cuenta las substituciones hechas: 

c.k= ~=o 67 
1 6.0 • 

estos valores se anotan a la izquierda de las columnas en la figura 11.2.3. 

Como siguiente paso, y éste es el más importante, obtenemos -
los factores de corrimiento de acuerdo a la ecuaci6n 11.11 para las 2 co
lumnas a la izquierda se tiene: 
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_ sf ( 1 X 0.2 ) -0.30 
= D.602 = 0.498 

2( 12X 0.2 )+ 2( 3/4 X 0.672 X 0.3 ) 

para los 2 de la derecha 

3 
- "T ( 0.67 )( 0.3 ) -0.301 

Y·,k = -~-~~----= = 0,50 0.602 0.602 

es importante observar que m = 1 para las 2 columnas de la izquierda y m 
= 3/4 pera las dos columnas en las cuales se hizo la substituci6n. Todos -
los valores encontrados apcrecen a la izquierda de las columnas en la fig'!_ 
ro 11.2.3 y como ya se anot6 las demás operaciones, esto es, la obtención 
de los factores de giro, los momentos de piso y la secuencia iterativa de -
cálculo es análoga a los casos tratados anteriormente • 

• s 
;d K•0.2 
.. 1 

• • 
~~ 0.2 

Fig. 11.2.3 

11.3 COMPROBACION DE RESULTADOS 

Este método ofrece una comprobación automática del mismo, 
pues con excepción de los valores fundamentales lo demás se comprueba al 
efectuar las iteraciones. 

Los valores fundamentales o sea, el coeficiente de rigidez, mo
mentos de sujeci6n, y momentos de los pisos, no hay otra forma de cornpr~ 
barios que mediante el repaso por otra persona de los mismos, o de la mi~ 
ma persona con gran cuidado, Pero hay un sistema de comprobación de los 
momentos definitivos con los valores primitivos del cálculo. 
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Esta comprobaci6n será adecuada cuando en ni".19una parte de la 
estructura exista un desequilibrio o deformaci6n que sea· incompatible con
el estado de equilibrio de la misma. 

ESTRUCTURAS SIN DESPLAZAMIENTOS LINEALES DE LOS 
NUDOS 

Cuando se trata de este caso, para comprobar resultados bastará 
verificar las dos siguientes condiciones. 

1. En cada nudo la suma de momentos definitivos debe ser igual 
a cero. 

11. En cada nudo la condi ci6n de deformaci6n normal se da -
cuando todas las barras rrgidamente unidas giran en un mismo ángulo. 

los ángulos de giro se calculan con la siguiente expresi6n: 

3 E Kik 6 E Kik 

dicha expresi6n se obtiene al descomponer en 3 partes el giro total del ex 
tremo de una barra que converge a un nudo, como $e muestra en 1 a fig, :: 
11.3.1. 

El primer términos es el valor del ángulo producido por la carga 
exterior a la viga i-k simplemente apoyada, como se muestra en la fose -
(a ), En el capíl-ulo de ejemplos de aplicaci6n se obtendrá el valor de di 
cho ángulo para diferentes condiciones de carga. -

El segundo término es el valor del giro producido por el momen
to resultante en el extremo i, que es igual al momento existente Mik entre 
la rigidez absoluta del miembro i-k, o sea 3El/l, por tratarse de un miem 
bro simplemente apoyado, fose ( b ). 



{_¿p.• _......._ ___ ~!) 

M~ M~ 

~o z:.. 
ta> 

... 
(b) 

=-) 
Fig. 11.3.1 le 1 

ilvstrará en el capl'tulo de ejemplos. 
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El tercer término es el giro debi 
do al momento inducido en el extrem; 
i por el momento existente en el extre 
mo k, dicho giro es nuevamente el mo 
mento entre la rigidez absoluta del -= 
miembro, fase ( c ) en la figvra ---
11. 3. 1. 

Si se multiplica toda la expre-
si6n anterior por 3E, resulta otra más 
c6moda de manejar, esto es 

T·k = T~k + Mik Mk· 
1 1 -- - 1 

Kik ~ 
(11.12) 

El procedimiento de cálculo se -

ESTRUCTURAS CON DESPLAZAMIENTOS LINEALES DE LOS NUDOS 

Para el caso de desplazamientos lineal de los nudos, además de 
las condiciones 1 y 11 del inciso pasado, se deben cumplir dos más, una -
de equilibrio y otra de deformación. 

la. Si se hace un corte horizontal por todas las columnas de -
un piso, la suma de fuerzas horizontales exteriores por encima de ese piso, 
debe ser igual a la suma de fuerzas cortantes de todas las columnas del p.!_ 
so. 

Si la carga horizontal exterior actúa en los nudos de la estructu 
ra, dicho corte se puede hacer a cualquier altura del piso. Pero si lo ca;" 
ga actúa directamente sobre los columnas, el corte se debe hacer en el ..= 
punto de cortante igual a cero después de considerar a la columna como 
viga libremente apoyo::la. 

r 

~ Hi = -r. Q.k 
( r ) ' 



r 
-h < H· r L. 1 

i 
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donde hr es la altura del piso ( r ) y Hi las cargas horizontales exteriores 
por encima del piso considerado. Pero la expresi6n anterior es para el coso 
de que todas lascolumnas en el piso sean de la misma altura. Si no es así 
se debe usar la expresi6n siguiente: 

r 
- h ~ H· = rL 1 

i 

~ hr 
e_ ( M •• k+ Mk· )-
( r) '. hik 

en la cual hik es como siempre la altura de cada columna. 

lla. El desplazamiento [entre los extremos de todas las colum
nas del piso debe ser igual. 

La comprobación de los ángulos de giro de las barras horizonta
les se efectúa igual que para el caso de nudos fijos, pero para comprobar 
el giro de lascolumnas es necesario determinar primero ~I desplazamiento -
transversal J de las mismas. 

Si llamamos Dik al ángulo de desplazamientos transversal- \/h -
multiplicado por 3E ( al principio se multiplica toda la expresión inicial
por 3E para obtener la ecuación 11.12 ), encontramos que éste se puede 
obtener de las influencias de desplazamiento y vale 

M"ik 

2K ik 

asr, los ángulos de giro en los extremos de lascolumnas serón iguales a 

• M¡k M·,k 
T·k= D·k+ T.k + -- -

• ' • Kik ~ 
( 11.13) 

esta expresión se diferencía de la ( 11.12 ) únicamente en que se agregó -
el término D¡k• 
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Asr pues, la condición lla queda comprobada al ser igual el va
lor Dik para todas las columnas de un mismo piso, pero siempre y cuando
tengan éstas la misma longitud. De no ser asr, o sea que las columnas -
sean de diferente longitud, los valores D¡k hik deben de ser iguales. 

En el siguiente capítulo se verán algunos ejemplos de aplicación. 



CAPITULO 111.- METODOS APROXIMADOS 

El estudio de una estructura estáticamente determinadano depen
de de las propiedades elásticas de sus elementos: de ahr lo diferencia res
pecto de las estructuras estáticamente indeterminadas, en los cuales el aná 
lisis de fuerzas si depende de las propiedades elásticas de sus elementos. -

Las propiedades elásticas más importantes son el m&lulo de elasti 
cidad, el área de la secci6n, el momento de inercia de la secci6n y la..= 
longitud del elemento, Sis e conocen todas estas propiedades puede llevor 
se a cabo un estudio de los llomodos "exactos", los cuales proporcionan uñ 
grado de precisi6n del orden del que proporcionan los análisis estáticos en 
estructuras determinadas. Pero muchas veces no es posible debido a que se 
carece de los conocimientos necesarios para llevar a cabo un estudio está 
ticamente indeterminado, o el tiempo requerido para realizarlo puede ser = 
tan grande que haya que abandonarlo, Otras veces las consideraciones eco 
n6micas pueden ser determinantes para llevar a cabo un estudio aproxima-= 
do. 

Generalmente se llevan a cabo estudios aproximados cuando se -
calculan estructuras de poca importancia, o partes secundarias de estructu
ras importantes o al realizar un análisis preliminar. 

Existen varios métodos aproximados de análisis indeterminado en 
tados ellos se hacen hip6tesis que simplifican el cálculo de la siguiente -
manera: si en la estructura por resolver hay n componentes de fuerza inde
pendientes, más que de ecuaciones de la estática independientes, la estru;:_ 
tura es estáticamente indeterminada de grado n. Por lo tanto habrá que ha 
cer n hipói·esis, cada una de las cuales dé lugar a una ecuación o rela--= 
ci6n, para que sea posible resolver aproximadamente con base en la estáti 
ca solamente. 

En esta tesis se describen a continuaci6n dos métodos aproxima-
dos el método del factor y el método de Bowman, 
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111.1 METODO DEL FACTOR 

Este es un m6todo para estudiar los p6rticos de edificios someti
dos a cargas laterales y depende de ciertas hip6tesis que se hacen, refere!! 
tes al comportamiento el6stico de la estructura y que hacen posible un es
tudio aproximado de las deformaciones angulares del p6rtico. 

Aunque est6 basado en el m6todo de las deformaciones angula-
res, conocido como método de pendiente - deflexi6n, es posible formular -
una serie de pasos sencillos que hacen posible su aplicaci6n sin el conoci
miento de los principios de la elasticidad en que se basa dicho método. 

Los pasos se pueden enumerar como sigue: 

a) En cada nudo se calcula el factor v de las vigas como v = lkc/_¿ k, 
donde L Kc representa los valores k de las colurmas que se encuentran 
en el nudo y l. k la suma de los valores k de todos los elementos que 
concurren en ~I. El valor K es como siempre VL. Se escribe v en ca
da extremo de las vigas contiguas al nudo donde sa haya calculodo. 

b) En cada nudo se calcula el factor c de las columnas como c = 1 - v 
y se escribe en cada extremo de las columnas junto al nudo. 

c) A cada número obtenido en a y b se le suma la mitad del correspon-
diente al extremo opuesto del elemento y cada una de estas sumás se-. 
multiplica por el valor k de cada elemento. fstos productos se llaman 
factores de momento de columna P¡k o de la Viga V¡k y son los valo
res relativos aproximados de los momentos. 

d) La suma de los momentos extremos en las columnas de un piso determi
nado, son iguales al cortante horizontal total en el piso multiplicado -
por la altura del mismo. Por lo tanto los factores de momento en cada 
columna se pueden transformcr en momentos en los extremos de las co
lumnas por proporci6n directo, en cada piso, esto equivale a decir que 

( 111.1 ) 

siendo Mik los momentos reales en los extremos de las columnas.A tie
ne el mismo valor para todas las columnas de un piso. Podemos expre-
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sar la suma de los momentos en los extremos ~e las columnas en el pi, 
so ( r ) por 

( 111.2 ) 

MIS( f FIS .. ªª¡ (26 M&7i (n "'4ª! r_:.48 
c,s Cze e,, C49 

h 

Co¡ Cg e C94 
Ntll \.l F Mu\l'u MT~ (F?I wM\,_1Fe4 51 

Fig. 
J 

111.1. 1 'Columnas aisladas de un piso ( r ) 

Si consideremos el equilibrio elástico de todas las fuerzas que ac 
túan sobre las columnas de un piso ( r } ver figura 111.1.1 1 tomando mo-.= 
mentas con respecto o la base de la columna derecha, se tiene. 

( C15 + C2ó + C37 + C4a )h = Mls+M26+M3]+"1\is+M51+Mt,2+ 

M73 + ~ 

la suma de cortantes Cik es igual al cortante total H en el piso, 
por tanto podemos escribir 

y de la ecuaci6n { 111.2 ) se tiene 

A= Hh 

(f) pik 
( 111.3 ) 

... 
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Asr pues, para cada piso se determina A por medio de 111.3 y -
luego se pueden hallar los momentos en los extremos de los columnas por -
medio de la ecuaci6n 111.1 esto es, se multiplica A por cada factor de ~ 
mento de columa Pjk· 

Finalmente para encontrar los momentos en las- vigas se distribuye 
la suma de los momentos en las columnas en cada nudo, proporcionalmente 
al valor del factor de momento de cada viga Vik• 

Mviga = ~) Mcol umnas {¡ > v.ik 

En el siguiente capitulo serán resueltos varios ejemplos con este
método para comparar los resultados con los obtenidos por al método de K2_ 
ni. 

111.2 METODO DE BOW MAN 

Este es también un método aproximado muy útil en análisis prelL, 
minares de estructuras sujetos a cargas laterales. Fue propuesto como resul
tado del estudio de un gran número de marcos resueltos por métodos exac
tos. 

El método se basa en las siguientes hip6tesis: 

1 • Los puntos de inflexi6n en las trabes exteriores se encuentran 
a 0,55 de su claro, a partir de su extremo exterior. En trabes interiores
los puntos de inflexi6n se encuentran al centro del claro, excepto en la -
crujra central cuando el número de crujras es impar, o en las dos centrales 
si es par. En estas crujías la pasici6n del punto de inflexi6n en las trabes 
está forzada por condiciones de simetrra y equilibrio, 

2. Los puntosde inFlexi6n en las columnas del primer entrepiso
se encuentran a 0.60 de la altura a partir de la base. En marcos de dos o 
más, tres o más, cuatro o más entrepisos respectivamente, se encuentran a 
0.65, 0,60 y 0.55 de la altura correspondiente a partir del extremo supe-
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rior. En edificios de cinco o más entrepisos, los puntos de inflexi6n en co 
lumnas para las cuales no se ha especificado la posici6n 1 se encuentran al 
centro de su altura, ver figura 111.2.1. 

-

r.6&" 
Iº·'º" 

Io.eo11 
~ "'· ,,. ,.,, .,.,, rrr 111 TlJ 
l""O.&~L..¡ Fig. 111.2.1 l'"O.S!SL""' 
La fuerza cortante en coda entrepiso se distribuye de la si-3. 

gu i ente manera. 

Primer entrepiso: 

Una fuerza cortante igual a 

Q = N - 0.5 Q 
c N + l 

se distribuye directamente entre las columnas proporcionalmente a sus r191-
deces. La fuerza cortante Ot == Q - Qc se distribuye entre las crujfos p~ 
porcionalmente a la rigidez de la trabe que la limita en la parte superior. 
La cortante de cada crujTa se distribuye en partes iguales entre las dos co_ 
lumnas que la limitan. 

En pisos superiores: 

una fuerza cortante 

Q = c 
N-2 
N + 1 

Q 
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se distribuye directamente entre las columnas, la cortante Ot = O - Oc se 
distribuye entre las crujías como se hizo para la planta baja. 

En las expresiones anteriores 

Oc = fuerza cortante total en un entrepiso 

O = fuerza cortante del entrepiso ( es igual a fa fuerza exte-
rior H que actúa sobre el entrepiso considerado ). 

N = número de crujías del marco en el entrepiso considerado. 

El procedimiento completose puede enumerar como sigue: 

a) Calcular la fuerza cortante en cada columna de acuerdo a -
la hip6tesis 3. 

b) Determinar momentos en los extremos de las columnas hacien 
do el producto de su fuerza cortante por la distancia del extremo al punto 
de inflexi6n. 

c) Determinar momentos en los extremos de los trabes empezan
do por las exteriores, en las cuales el momento es la suma algebráica de -
los momentos de los otros miembros que concurren al nudo, Los momentos -
en los extremos interiores los podemos determinar por, estática, ya que poro 
cada miembro conocemos un momento y las distancias al punto de inflexi6n 
del mismo, 



CAPITULO IV.- EJEMPLOS Y COMPROBACION DE RESULTADOS. 

EJEMPLO 1. Primeramente será resuelto un marco relativamente 
sencillo, en el cual se supondrá que no hay desplazamiento horizontal en= 
los nudos. 

Para mostrar la mecánica del método se resolverá el ejemplo, pa 
so por paso, efectuando los cálculos detalladamente. La estructura se mues 
tra en la figura IV. 1, en ella se han marcado: Las rigideces "K" de las:
barras en el centro de cada una de el las, además se indican los valores -
de las cargas exteriores y las longitudes de todos los elementos que forman 
el marco, 

No hay que olvidar la convenc1on de signos adoptada, es decir, 
se considerarán acciones de barra sobre nudo y serán positivas cuando ha-
gan girar a éste en el sentido de las agujas del reloj. 

1.5 ton/m 

K= 1.4 

3.00 
K= 0.1 0.1 

1.5 ton/m 1.5 ton/ m 

1.4 1.3 

3.00 
0.2 0.2 0.2 

:i:i!? "'"' ""' 
t"" 

6m - 4m .... .., 
Fig. IV.1 



40 

Como primer paso calculamos los momentos ele empotramiento pe!. 
fecto para todas las barras. 

1.5 X 36 
12 4.5 Ton-m M21 = + 4.5 

M34 = - 4.5 M43 = + 4.5 
1.5 X 16 

M4.5=- 12 =-2 Ms4=+2 

dichos valores se anotan en los extremos de todas las borras como se indi
ca en la figura IV. 2, 

A continuación obtenemos los momentos de sujeción que se ano
tan en los centros de los círculos de cada nudo, en el presente caso todo~ 
son iguales a los de empotramiento excepto en el nudo 4 que vale 

M4 = 4.50-2.00= + 2.50 

Las ecuaciones que se usarán en el presente caso serán la 11. 1 y 
la 11.2, re·cordando la 11.2 es 

- 2 ~ M'¡k = M¡ + L_ M'ki 
( i ) ( i ) 

( 11.2 ) 

Lo cual sugiere que hay que repartir - 1/2 proporcionalmente a
la rigidez de las borras que concurren en cado nudo, por ejemplo para e!_ 
nudo 1 se tiene 

1 o. 1 
jJ. 1-3 2 T.5 

y en el nudo 4 

;i 4-3 = -
1 1.4 

""T 3.1r 

= - _1_ .!d. 
¡'.J. 4-5 2 3.0 =-

0.033 

0.233 

0.217 

- 1 1. 4 - o 467 11 ------/ 1-2 2 1.5 • 

1 0.1 1 ? 4-2 = - 2 "T.'n = - o.o 7 

¡i- 4-8 = -
1 0.2 

2 3.0 
0.033 
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de igual manera se obtienen los factores de giro en todos los nudos restan
tes de la estructura. 

A continuación realizamos la primera iteración empezando en el 
nudo 2, por el más descompensado. El valor a repartir será igual al mo- = 
mento de empotramiento, por valer cero todas las influencias de los giros -
en esta primera iteración, ver figura IV.2. 

4.50 (- 0.467) 
4. 50 ( - o. 033 ) 

- 2.10 
- o. 15 

de igual manera se real izo lo primera iteración en todos los nudos, toman
do en cuenta las influencias de los giros en los lugares donde ya existan, -
recordando que la marcha es arbitraria. 

La 2a. iteración de las influencias de los giros para el nudo 4 -
es 2.50 + 2. 05 - 0.25 - 0.56 = 3 .• 74. 

Y repartiendo se tiene 

3. 74 ( - 0.233 ) 
3.74 (- 0.017) 
3.74 (- 0.217) 
3. 74 ( - o. 033 ) 

- 0.87 
0.06 
0.81 

- 0.12 

La 4a, iteración para el nudo 5 es 

2.00 - 0.83) 
1. 17 ( ../. o. 433 ) 
1. 17 ( - o. 067 ) 

1.17 
- 0.51 
- o.os 

Se puede observar que ya en la 4a. iteracción los valores con-
vergen, es decir, no varían con respecto a lo iteración anterior. 

Posteriormente se real izan las sumas, de acuerdo a la ecuación -
11. 1, éstas se efectúan en la figura IV. 3, y sólo se anotan los valores que 
se van a sumar en coda extremo de las barras, o seo, el momento de em
potramiento, la contribución del giro en el extremo contiguo y lo suma d~ 
éste y lo del extremo opuesto de acuerdo a la ecuoc ión IV. 1, que es 
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+o 26 -3. 86 -o 25 
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+o 30 
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1 
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- -0.033 , -0.81 -0.56 'J -0.067 / 
-0.89 , ____ ./4 -0.63 -0.51 ,.......,_,, 5 

-0.89 1 -0.83 -0.51 -Oi13 
-ot 11 -oj09 
:g~ :~ . =~1g: -ot 13 

1 1 

1 _J _ 

Fig, IV.2 Ejemplo 1 
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-3.86 - 27 
-~03 - 33 
-!-0.6 - .60 
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¡ 
1 

1 

J.13 Jos 

Flg. IV.3 Obtención de Momentos Totales, Ejemplo 



Mik = Mik + 2 M'ik + M'ki ( 11. 1 ) 

Por ejemplo, en el extremo 1-2 el momento vale 

- 4.50 + 2.83 - 0.03 = - 0.70 Ton-m 

en el extremo 1-2 el momento vale 

4.50 - 3.86 - 0.03 = + 0.61 Ton-m 

en el 3-1 vale 

+ 0.15 + 0.42 = 0.57 

de igual manera se obtienen los momentos en todos los extremos de todas -
los borras de fo estructura, como se indica en la figura IV.3, obsérvese -
que se ha tratado de realizar la suma de la manera más práctica posible. 

Finalmente se lleva a cabo la comprobación de resultados de - -
acuerdo al inciso 11.3. Si recordamos basto que se comprueben 2 condicio 
nes, por no haber considerado desplazamiento lateral de lo estructuro, es--= 
tos son : 

1. En cada nudo lo sumo de momentos debe ser igual a cero, 

( i ) 

por ejemplo en el nudo 1 se tiene 

+ o. 69 - o. 70 = - o. 01 ~ o 

en el nudo 4 se tiene 

- 0.39 + 4.82 - 0.26 - 4. 17 = o.oo 

en la figura IV.3 se pueden llevar a cabo todas las comprobaciones, y se 
puede observar que todos los nudos cumplen con esta primero condición. -
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2. En cada nudo, todas las barras deben girar en el mismo án
gulo, estos ángulos de giro se obtienen con la ecuación 11. 12. 

T.º + ik 
(11.12) 

de esta ecuación sólo desconocemos el primer término. De la tabla de gi 
ros de la figura IV.4 podemos ver que para nuestro coso, carga uniforme--: 
mente reportida, el giro es T~k = wL2¡1!k. Como ejemplo se obtiene P.9_ 
ra los extremos 1-2 y 5-4. 

o wL2 1,5 X 36 
Tl-2 ~ = S X 1.4 = + 4.82 

o wl2 1.5 X 16 
2.31 T 5-4 = - 8'"'T< =- B X 1.3 =-

estos valores se anotan en el 2o. renglón de las sumas de la figura IV.5,
en el primero se anotaron los momentos definitivos. También se anota en el 
tercer renglón de las vigas, o ;egundo de las columnas ya que en ellos no 
hay giro debido a carga exterior, Mik/Kik que multiplicado por -1;2 se = 
coloca en los extremos opuestos. Finalmente la suma de estas tres cantida 
des o dos en columnas nos da el valor del giro, que debe ser igual paro 
todas las barras que concurren en un nudo. No se debe olvidar que estos 
valores de los giros resultan multiplicados por 3E y son positivos si giran = 
en el sentido de las agujas del reloj. 

En la Hgura IV. 5 se han llevado o cabo todas los sumas y se -
puede ver que hoy pequeñas diferencias entre los giros de los barros que -
concurren a un mismo nudo, pero por no pasar de 8 céntimas están dentro
de lo aceptable. Como ejemplo se obtiene el giro de lo barra 4-5, 

1,5 X 16 
8 X 1.3 

a continuación se obtiene Mik/Kik 

2.31 



46 

TABLA DE GIROS 

.,;w~k T~k 
o wL2 

¡¿ = - \¡ = -me-
L -

i.A r 2::i..k o o 3PL 
L/2 L/2 Tik = - Tki = ~ .. ..... .. 

r o 4 PL o 5 PL 
l..&: :Ak Tik = 27 K \¡ = - 27 K 

2L/3 ..... L.13..¡ p. . 

Fig. IV.4 



4-5 
K4-5 

-4.17 
=1:3 
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= - 3.20 

ahora obtenemos - Mki/2 Kik de acuerdo.º la ecuación ti. 12. 

0.15 

2 X 1,3 
- 0.05 

la suma de estas tres cantidades nos da el valor total del giro 

2.31 - 3.20 - 0.05 = - 0.94 

De igual manera se obtienen los giros de todos los extremos como 
se indica en la figuro IV. 5. 

EJEMPLO 2. Ahora será resuelto el mismo ejemplo para supo
niendo los nudos desplozables en sentido horizontal, recordemos que no hoy 
cargas laterales. 

Los coeficientes de repartición, los momentos de empotramiento -
en los extremos de las barras así como los momentos de desequilibrio con-
servan el mismo valor. Lo primero iteración de los influencias de los gi-
ros es exactamente la mismo, ya que los valores de los influencias del des 
plozamiento valen cero. 

Se anotan los factores de corrimiento en el lado izquierdo y al-
centro de cada columna como sigue, ver la figuro IV.6. 

Piso Superior - 3 e&) ;: 0.75 2 -0.2 

Piso Inferior 3 cil) ;: 0.50 - 2 -0.6 

Ahora ya podemos realizar la primera iteración de las influencias 
del desplazamiento, poro el entrepiso superior y de acuerdo a lo ecuoción-
11. 5, se tiene 

0.22 + 0.12 - 0.15 - 0.05 0.14 



-0.70 
.c----44·. 82 

-o.so 
-0.21 

"t4.Tr 

+o.61 
-4.82 -0.60 
+0.2s -=6.ocr 
-+<>A!S +l. 95 

-=4.14 - • 

-F--~--=~~'·~19,__~~~~-+4~~=82=--~=-~-~4~·~17~~~~~-=+().li_ 

~::: ~::; :~:~ ~::: l~-
+2.2r 

1 
~· 

;~~~.]!¡_:-

-1.72 -o.os -!-0.11 t .20 
+2.25 -0.94 -=o.60"" - .60 

1 

fig, IV.5 Comprobación de Resultadas, Ejemplo 1. 
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valor que repartimos entre los factores de corrimiento de las columnas, que 
para el presente caso son iguales 

o. 14 (-o. 75 ) = - o. 1 o 

-O. 1 O se coloca a la derecha y al centro de las columnas. De igual for
ma lo hacemos para el entrepiso inferior 

0.25 - 0.11-0.13 = 0.01 

repartiendo 0.01 (-O.SO)= - 0.01 

-,·' ._-, 

En seguida calculamos otra vez las influencias de los giros, pero 
ahora sí tomando en cuenta las influencias del desplazamiento de lo itera
ción anterior, de acuerdo a la ecuación 11.4, para el nudo 1 tenemos 

4.50 - 0.05 + 3.08 - 0.10 = 7.43 

repartiendo 

7.43 (-0.467) 3.47 
7.43 (-0.033) = - 0.24 

Y en el nudo 4 tenemos. 

2.50 + 2.10 - 0.24 - 0.56 - o. 10 - 0.01 3.69 

3.69 (- 0.233) = - 0.86 
3.69 (- 0.017): - 0.06 
3.69 (- 0.217) o. 80 
3. 69 ( - o. 033 ) = - o. 12 

Al terminar esta 2a. iteración de las influencias de los giros en 
todos los nudos realizamos otra vez lo de los desplazamientos, luego otro vez -
la de los giros, y así sucesivamente hasta obtener la aproximación deseada. 
En el presente ejemplo se llegó hasta la So. iteracción, en la cual todos= 
los valores convergieron. 

El siguiente paso· es la obtención de los momentos definitivos, -
que se realiza en la figura IV-7 y es igual que en el ejemplo 1, excepto_ 
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··'·ººº' "\'" "IJlllÍ 1 -0.&l o '-..:../ 1 
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- O,"iO '-.::.!:~/ 
-º·"'° -o.¡n 
-o~ -o1~ 

-OjClll 
-oJo9 
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! 
~! -o.DI 

f\i :::: 
-o.0'9 

1 
Flg. lV.6 Ejemplo 2 
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en las columnas, donde hay que agregar el término correspondiente al des
plazamiento de acuerdo a la ecuación 11.3. Por eje111>lo el momento del
extremo 1-2 es la suma de : 0.27 que es la influencia del giro en el ex
tremo contiguo y O. 35 que es a su vez la suma de la influencia del giro -
en el extremo contiguo y opuesto y la del desplazamiento. De igual for
ma se obtienen los momentos definitivos para toda la estructura, como se -
muestra en la figura IV-7. 

Aquí es importante observar las diferencias en los momentos obt~ 
nidos entre este ejemplo y el anterior, en el cual no se consideró despla
zamiento lateral. Dichas diferencias nos llevan a la conclusión de que no 
se debe despreciar dicho desplazamiento, ya que pueden llegar a cambiar
de signo los momentos en los extremos de las columnas. 

Finalmente en la figura IV. 8 se lleva a cabo la comprobación -
de resultados, la cual es análoga a la del ejemplo 1, con la diferencia de 
que a las sumas en las columnas hay que agregar el término Dik = - M"ik 
¡2 Kiki que es el giro debido al desplazamiento lateral de la estructura. -
Por ejemplo en el extremo 4-7 sumamos Mki/Kik = - 0.29/0.2 = - 1.45 -
con - Mk¡;2Kk· = - 0.17;2 x 0.2 = + 0.42 y con Dik = - ( 0.05 )/2 x 
0.2 = + 0.12, que da - 0.91, que es el giro del extremo 4-5. De igual 
forma se obtienen los giros de todos los extremos recordando que deben ser 
iguales cuando estos concurren en un mismo nudo, se debe observar en la'= 
fig IV. 8 que el término que primero se obtiene es Dik· 

EJEMPLO 3. Ahora será resuelto un marco un poco más consi
derable en cuanto a tamai'lo y a cargas consideradas. De la misma forma que 
en el ejemplo 1, primeramente se considerará que no hay desplazamiento :: 
horizontal de los nudos. 

En la figura IV. 9 se muestra el marco. En él se han marcado -
las rigideces K de las barras en el centro de cada una de ellas, además -
se indican los valores de las cargas exteriores y las longitudes correspondie!! 
tes de todos los elementos que forman el marco. 



' ' 
! 
1 

~1~ 

-4.50 
+3.85 
+o.02• 
-0.63 

-4.50 
i' ':15 
+1.27 
"'-\.08 

Flg. IV.7 
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+4.50 
-3.83 
-+<>. 02 

-::+o.69 

+4.50 +2.00 
-0.88 
+l.27 
+4.89 

- .12 

Obtención de Momentos Totoles, Ejemplo 2 
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Fig. IV. 8 Comprobación de Re5ultcdo, 
Ejemple 2 

.·:c .. :·_ 



171an 
2ton/m 

l 5.2 ton 

K•l.6 1.3 1.3 

3.50 0.2 0.2 0.2 o. 2 

17'°" 2ton/m 

¡s.21on 

1.6 1.3 1.3 

3.50 0.3 0.3 0.3 o .3 

¡7ron 
2ton/m 

15J2rton 

1.6 1.3 1.3 

3.50 0.4 0.4 0.4 o .4 

~.,, 7."-" 3m 11711 2m .I!"' ,.. 
4m 6m 6m 

Fig. IV-9 
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Primeramente calculamos los momentos de empotramiento para to
das las borras, por ejemplo para las 1-2, 5-6 y 9-10 dichos momentos son 

en el extremo izquierdo wl 2 = - 2 1x2 16 = - 2. 67 Ton-m -12-

en el extremo derecho 
Wl2 2 X 16 

M2-1 = ~ = 12 = 2.67 Ton-m 

de igual manera se obtienen los momentos de empotramiento en todas las ;.. 
borras y se anotan en los extremos de las mismas, ver figura IV. 1 O. 

A continuación obtenemos los momentos de sujeción que se ano
ten en los centros de los círculos de cada nudo, por ejemplo para el nudo 
2 éste vale 

M2 = + 2.67 - 11.15 = - a.58 

Las ecuaciones de trabajo para el presente caso serán la 11. 1 y
lc 11.2, si recordamos la 11.2, ésta es 

-2 L M'ik 
( i ) 

Mi + L M'ki 
( i ) 

( 11.2 ) 

Lo cual quiere decir que tenemos que repartir el valor - - 1- pr~ 
porcionalmente a todas las borras que concurren en el nudo, paro obfener
los factores de giro. Por ejemplo en el nudo 1 O se tiene : 

1 1.6 
p 10-9 = - T 3.6 

? 10-11 
1 1.3 

2 3.6 

0.222 

o. 180 

}' 10-6 
1 0.3 

"T 3.0 

)J 1 0.4 
J 1--14 = - "'7 3.6 

0.042 

0.055 

La aplicación de la ecuac1on ( 11.2 ) en sucesivas interaciones, -
ésto es, al momento de sujeción en cada nudo se suman los momentos flec:._ 
tores de los extremos opuestos de las barras que concurren en él. Esta su-



Fig. IV.10 Ejemplo 3 
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ma se multiplica por los factores de giro de cada barra, y los resultados -
son las influencias de los giros sobre el momento flector en el extremo de
cada barra. Reiterando esta operación en los sucesivos nudos en una mar
cha arbitraria se puede llegar a lo aproximación deseada. 

En la fig. IV.10 se ha llegado hasta la 3a. iteración, en la -
cual los valores convergen. Se empezó la primera iteración en el nudo 4, 
por ser el mós descompensado, y en él se supuso que las influencias de los 
extremos opuestos valen cero por ser la primera iteración. 

+ 10.62 + º·ºº + 0.00 = 10.62 

y repartiendo se tiene 

M4-3 = 10.62 (-0.433) = - 4.59 
M4-8 = 10.62 (-0.067) = - 0.71 

La 3a. iteración en el nudo 1 O llegando del 6 fue como sigue 

- 8.58 + 0.35 - 0.24 + 0.28 = 9.19 

y repartiendo 

= -
8.19 (- 0.222)= 1.81 
8.19 (- 0.042} = 0.34 
8. 19 ( - o. 180 ) = 1. 47 

obsérvese que en los pies de las columnas este giro vale cero. 

Como ya se dijo la marcha en los distintos nudos es arbitraria P! 
ro aquí se siguió 4-3-2-1-6-8-7-5-10-12-9 y 11. 

Ahora usando la ecuación 11. 1 obtenemos los momentos definiti--
vos 

Mik + 2 M'ik + M'ki ( 11. l ) 

En la figura IV. 11 se ha llevado a cabo esta suma, en el la solo 
aparecen las valores que van a ser sumados en coda barra : el momento -
de empotramiento, la influencia del giro en el extremo contiguo y la suma 
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algebraica de los giros en los extremos contiguo y opuesto, según la ecua
ción ( 11.1 ). 

Finalmente llevamos a cabo la comprobación de los resultados. -
Si recordamos el inciso 11. 3 para el presente caso bosta que se comprue- -
ben las .2 siguientes condiciones : 

a) "[ Mik =O 
( i ) 

si observamos la figura IV. 11 esta condición se cumple con un error máxi
mo de 5 centésimas, lo cual es aceptable. 

En la figura IV. 12 se ha llevado a cabo la comprobación de esta 
condición, en ella se anotaron en los extremos de las barras y por la parte 
sig>erior los momentos definitivos, los giros debidos a las cargas exteriores
Tik1 por ejemplo, para _l-2 vale {Ver Tabla Fig. IV.4 ). 

o o 

T1-2 = - t.2-1 = 
wL2 
8K = 

2 X 16 
S X 1.6 2.5 

esto se puede comprobar por medio de la viga conjugada y es positivo si -
gira en el sentido de los manecillas del reloj. También se anotó, tercer -
renglón en vigas y segunda en columnas, M¡k/Kik' que multiplicado por -
1/2 y afectado de signo contrario, se coloca en los extremos opuestos. 

Finalmente la suma de estas tres cantidades, o dos en columnas, 
nos da el valor del giro que debe de ser igual para todos los elementos -
que concurren a un nudo. Cabe mencionar que las diferencias observodas
están dentro de lo aceptable. 

EJEMPLO 4. En este ejemplo se resolverá la misma estructura -
del ejemplo 3 por ahora con cargar laterales adicionadas a las ya existen
tes, una carga de 2 ton, concentrado en cada nudo, actuando de izquier-
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Fig. IV.11 Cálculo de momentos definitivos. Ejemplo 3 



·i o.oo 
¡:m 

~º·" 
Tl>.01 

60 

_ + n .. e ... ____ .......--=!b.1!_, ____ i!J.s __ 
-n..1\1 -=~ - tl0.41 -11.>I. --.!: '!'-
... !>.04 -0· l.O - ~-tl. f'4.'ll -" l~ 
.. ~.9* to. lO -0.11 ...±.Lil. + ll 

- o.~ '"'º ao -o.°' _ '!>.01 l 

' lo.oo .__ 
~ .. ., 

_,:.C>·l1 
-0.01 

Fig. IV.12 Comprobación de Re~ultodos, Ejemplo 3 
( En coda nudo todas las barras tienen el mismo g lro } 

l 
Jo.OO 
!tt.40 
l~-~!'6 _ ...... 



61 

da a derecha. Se ha escogido 2 ton. para facilidad de. cálculo. 

Estas cargas laterales pueden ser debidas a sismo o a viento y su 
di~posición depende de la estructuración. También dan lugar a desplaza- -
mientos lineales de los nudos y su evaluación se contempla en el inciso --
11.2. 

Nuestras ecuaciones de trabajo serón la 11.4 y la 11.6, los mo-
mentos definitivos se obtenerán con la 11.3. Los factores de giro, los mo
mentos de mpotramiento y los momentos de fijación se obtienen igual que -
en el ejemplo 3. Los factores de corrimiento se obtienen repartiendo -3/4 
entre los columnas de un mismo piso proporcionalmente a la rigidez K de -
las barros y se anotan a la izquierda de cada columna, como se indica en 
la figura IV.13. Posteriormente obtenemos los momentos de piso, que para 
el piso intermedio vale 

M11 
4 X 3,5 

3 = 4.67 

4. 67 se anota a la izquierda encerrado en un recuadro. 

El proceso de cálculo es análogo al del ejemplo 3, sólo que - -
ahora al calcular la influencia del desplazamiento debe ogregarse en los -
extremos de las columnas el momento de piso Mr• 

Al iniciar el proceso iterativo, C•')mo no conocemos ningún valor 
aproximado de los influencias de los giros, calculamos únicamente las in-:
fluencias del desplazamiento, multiplicando los momentos de los pisos por
el correspondiente factor de corrimiento. Por ejemplo, para el piso inter
medio este vale. 

4. 67 ( - o. 375 ) l. 75 

realizada la primera iteración de los desplazamientos realizamos la primer~ 
de los giros, y así sucesivamente hasta obtener la aproximación adecuada. 
En el presente caso ésta aproximación se obtuvo en la 4a. iteración. Co 
mo ejemplo realizamos la iteración No. 4 del nudo 11. 

+ 2.94 + 1.98 + 0.01 - 1.81 - 1.94 - 2.83 - - 1.65 



Fig. IV.13 Ejemplo 4. 
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- 1.65 (- 0.197} = 0.33 
- 1. 65 ( - o. 045 } = o. 07 
- 1. 65 ( - o. 197 } = o. 33 
- 1.65 (- 0.061) = 0.10 

El siguiente paso es la obtención de los momentos definitivos, és 
tos se obtienen en la Figura IV. 14 análogamente a como se hizo en el --= 
ejemplo 3 sólo que ahora se agrega además la influencia del desplazamien 
to, que sólo existe para las columnas en el presente caso. -

Finalmente obtenemos los giros, en la figura IV. 15, para la com 
probación de resultados. Esta comproboción es también análoga a la del = 
ejemplo 3, con la diferencia de que ahora se agrega el giro Dik debido al 
desplazamiento en los extremos de las columnas de acuerdo a la ecuación-
11. 13, ésto es 

Si recordamos Dik 

de las columnas, ya que son 
to lateral. 

( 11. 13 ) 

M"·k 
= - --1 

- y sólo se aplica a los extremos-
2Kik 

los únicos que giran a causa del desplazamie_!! 
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Fig, IV-14 Cálculo de Momentos Definitivos. Eje""lo 4. 
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los ejemplos 5 y 6 se han resuelto para carga lateral uniforme-
mente distribuida. la estructura del ejemplo 5 se muestra en la figura - -
IV. 16, en realidad es la misma estructura del ejemplo 3 pero en ella se -
han variado las alturas de los entrepisos y se conservan los coeficientes de 
rigidez K. La del ejemplo b se muestra en la figura IV.23 y se ha re- = 
suelto para las mismas cargas de la del ejemplo 5 pero en ella se han va
riado los coeficientes de rigidez K de las columnas hasta quedar aproxima 
damente iguales a los de los vigas. -

El proceso de cálculo es análogo al del ejemplo 4 con la dife-
rencia de que ahora no hay carga vertical, ésto se ha hecho con el obje
to de comparar los resultados proporcionados por el método de Kani en los 
ejemplos 5 y 6, como se muestra en las páginas que siguen, con los obte= 
nidos por el método del factor y el método de Bowman. 

También se han llevado a cabo las comprobaciones correspondien 
tes en las soluciones por Koni, figuras IV. 19 y IV.26, en ellas se puede-:. 
ver que los soluciones Koni son aceptables yo que los diferencias en los -
giros, entre barros que concurren en un mismo nudo, no pasan de 6 cent~ 
simas. 

En cambio los resultados obtenidos con el método del factor, fi
guras IX-21 y IV-28 y el método de Bowman, figuras IX-22 y IV-29, no -
son buenos; yo que se pueden observar diferencias hasta del 50"k, notádo
se incluso que no varió la solución por el método del factor ol vorior lo -
rigidez de las columnas en el ejemplo 6. 

Como ya se dijo el proceso de cálculo por el método de Koni -
es análogo al de los ejemplos anteriores, por lo tonto vamos a ver lo solu 
ción del ejemplo 5 por el método del factor y el método de Bowmon. -

En los figuras IV.20 y IV.21 de muestra la solución del ejemplo 
5 por el método del factor, dicho solución se ha llevado o cabo como si
gue : Como punto número 1 se obtienen los factores "v" de los vigas, de 
acuerdo a lo dicho en el inciso 1 del capitulo 111, en todos los nudos; co 
mo la sumo de los coeficientes Kc de las columnas que concurren a dicho'.: 
nudo entre lo suma de los K de todos los elementos que concurren en el nu 
do, por ejemplo paro el nudo 1 O se tiene 

0.3 + 0.4 o 194 
03 04 1.6+ =1.3' • + • + 
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K•l.6 1.3 1.3 

3.50 0.2 0.2 0.2 o. 2 

l.b 1.3 l3 

4.0 0.3 0.3 0.3 O, 3 

1.6 L3 1.3 

6.0 0.4 0.4 0.4 o. 4 

l lcri• ~ 
"~ 

,,,,. .,, "" ¡1. 'r¡ 

,.. -.'-- 6m _ .... 6m 

Flg. IV.16 Ejemplo S. 
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0.194 se anota como primer término ele la suma que se va a efectuar en -
las dos vigas que concurren al nulo lo. 

Como siguiente paso se obtienen los factores "c" de las columnas 
para todos los nudos, como C= 1-v, en el nudo lo. se tiene 

1 - o. 194 =o. 806. 

que se coloca en los extremos de las columnas del nudo lo. 

A cada uno de los números obtenidos en los pasos anteriores, e!:!_ 
cada extremo de todos los elementos de la estructura, se le suma la mitad 
del correspondiente al extremo opuesto del elemento, como se indica en la 
figura IV-20. Posteriormente todas estas sumas se multiplican por el corres 
pendiente coeficiente K del elemento. Por ejemplo en los extremos su~ 
rior e inferior de la columna entre los nudos 6 y 1 O tenemos 

J.256 X 0.3 = 0.377 
J.232 X 0.3 = 0.370 

dichos valores son en realidad los valores relativos aproximados de los mo
mentos en los extremos de todos los elementos de la estructura. 

Por la estática, lo suma de los momentos extremos de las colum
nas en un piso determinado, es igual al cortante horizontal total en el pi
so multiplicado por la altura. Por lo tanto los valores encontrados en el -
paso anterior en los extremos de las columnas "P¡k ", se pueden transformar
en momentos por proporción directa en cada piso, en otras palabras. 

Mik =A l. pik 
( r ) ( r ) 

( 11.2) 

y por otro lado 

Hh 
A = 

L P¡k 
( r ) 

( 11. 3 ) 

Así el valor de A para el entrepiso superior es 
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A 1.75 Ton x 3.50 m = 3.00 
0.241 + 0.254 + 0.264 + 0.272 + 0.261 + 0.270 + 0.231 + 0.245 

3 se multiplica por todos los valores "Pik" del entrepiso superior para obte 
ner los momentos en los extremos de las columnas de dicho entrepiso. En'.: 
la figuro IV-21 se ha realizado la operación anterior para los 3 entrepisos 
de la estructura. -

Finalmente la suma de momentos en los extremos de las vigas en 
cada nudo, es igual por la estática, a la suma de los momentos en los ex 
tremos de las columnas que se obtuvieron en el paso anterior, en otras pci= 
labras, la suma de momentos de.-las columnas que concurren a un nudo se
reparten entre las vigas que concurren a dicho nudo en proporción a su - -
coeficiente de viga Viki como ejemplo en el nudo lo se tiene : 
Momentos en las columnas = 2. 96 - 7. 90 = - 1O.86. ( 1 O ) 

10.86 
11.52 o. 553 + o. 390 

Ml0-9 = 11.52 ( 0.553) = 6.37 ton-m 

MJ0-11 = 11.52 ( 0.390) = 4.49 ton-m 

En la figura IV-21 se han obtenido los momentos definitivos por
el método del factor para toda la estructura, en ella sólo aparecen 2 valo 
res en cada extremo; el factor de viga o de columna, según el caso y el 
momento definitivo. 

Ahora se resuelve el ejemplo 5 por eJ método de Bowman. En -
la figura IV-22 se muestra dicha solución y se llevó a cabo de acuerdo a_ 
lo dicho en el incisa 111.2, como sigue : 

En el entrepiso inferior y de acuerdo a la ecuación 111-4 se dis
tribuye entre las columnas y proporcionalmente a sus rigideces la fuerza -
cortante. 

13 - 0.5 
3 + 1 

( 10.50 6.56 
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no hay que olvidar que en entrepisos superiores se distribuye la fuerza Oc 
derivada de la ecuación 111.5 

6.56 
0.4 
1.6 1.64 

l. 64 se coloca a la altura del punto de inflexión de todas las columnas -
del entrepiso inferior, por tener todas el mismo valor de K. A continuación 
se distribuye la fuerzo Qt = Q - Qc entre las crujías del entrepiso propo.!:_ 
cionalmente a la rigidez de la trabe que la 1 imita en la parte superior y
la cortante de cada crujía se distribuye a su vez por portes iguales entre -
las 2 columnas que la limitan, para el entrepiso inferior se tiene 

Qt = l 0-50-6.56 = 3. 94 

para la crujía de la izquierda 

{ 3. 94 ) l .6 = l.50 l.50 ..:.. 2 = 0.75 
l.6 + 1.3 + 1.3 

0.75 se· coloca después del valor obtenido en el paso anterior y se suman,
esta suma es la cortante del entrepiso que corresponde a coda columna; -
hay que observar que en las columnas centrales que colindan con 2 crujía~ 
los valores a sumar son 3. 

A continuación se multiplica la fuerza cortante de coda columna 
por su distancia al nudo superior e inferior para obtener el momento definí 
tivo correspondiente, como se muestra en la figura IV. 22. 

Finalmente los momentos de las vigas se obtienen como se hizo -
con el método del factor, o sea, la suma de momentos de las columnas - -
que concurren en un nudo se distribuyen entre las vigas que llegan a dicho 
nudo porporcionalmente a sus coeficientes de rigidez K, pero teniendo en
cuenta las distancias a los puntos de inflexión excepto para los nudos exte 
riores, por ejemplo para el nudo 12 que es exterior se tiene 

L Momentos en las columnas = 5.40 + l. 57 = 6. 97 
( l 2 ) 
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pero en el nudo 11 se tiene, ver en la fig. IV.22 las distancias a los - -
puntos de inflexión 

Mn-1 2 = 6• 
97 

( 6.33) = 5.70 ton-m 
3.3 

posteriormente obtenemos el momento desconocido del nudo 11 el Ml 1-10 

Mn-10 = 5,70 - 2.59 - 6.86 = - 3.75 ton-m. 

pero de acuerdo a los resultados obtenidos con el método de Kani en los -
ejemplos 5 y 6, los momentos en las vigas cuando sólo hoy carga lateral -
en la estructura son si•empre positivos por lo tonto 

Mll-12 = 3.75 ton-m 

De igual modo se obtienen los momentos en todos los elementos
de la estructura, como se muestra en la figuro IV.22. 

Las hojas que siguen muestran la solución de los ejemplos 5 y 6 
por los tres métodos como ya se mencionó al inicio del ejemplo 5. -
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Fig. IV.17 Ejemplo 5, Método de Kani. 
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Fig. JV.18 Momenl0$ Definitivos Ejemplo 5, Método de Kani. 
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Fig. IV.19 Comprobocloo de Resultados Ejemplo 5, Método de Koni. 
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K= 1.6 1.3 1.3 

3.50 L3 1.3 L3 L3 

1.6 1.3 1.3 

4.0 1.4 1.4 1.4 L4 

1.6 1.3 L3 

6.0 l5 1.5 1.5 L5 

'n 

'" 'm !l7' ¡.m 

4m 6m 6m 

Flg. IV.23 Ejemplo 6. 
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CAPITULO ·V.- CONCLUSION. 

Como ya se dijo al princ1p10 de esta tesis, el análisis estructu-
ral es un medio para lograr un fin - no el fin mismo - pero constituye - -
uno de los principales problemas en un proyecto de diseño estructural, por 
lo cual se le debe dar la importancia que requiere. -

Para establecer una conclusión se debe fijar la atención a lo
que ya se propuso al principio; la comparación entre las soluciones dadas 
por Kani y las proporcionadas por los métodos del factor y Bowman. 

En los ejemplos 5 y 6 se resolvió una estructura sujeta a cargas
laterales exclusivamente, para llevar a cabo dicha compaación, y de am
bos casos se pueden establecer los siguientes puntos : 

1. En ambos ejemplos los métodos oproximados dieron errores -
hasta del 50% en ambos sentidos, y aquí se deben cuantificar los errores -
máximos y de ninguna manera un error promedio. 

2. Al variar los coeficientes de rigidez K de un ejemplo a - -
otro; en el ejemplo 6 dichos coeficientes eran casi iguales entre trabes y 
columnas; la solución por el método del factor no varió. Cabe aclarar -
que en el caso de ser dichos coeficientes mayores en las columnas que en
las trabes, el método de Kani no converge rópido, llegándose al extremo -
de tener que realizar hasta 10 ó más iteraciones en el caso de que dicho~ 
coeficientes K guarden entre si la relación del ejemplo 5 pero a la inver 
so, ésto es, de que en las trabes sean del orden de O. 3 y en las columnas 
del orden de 1. 4, afortundamente dicho caso casi no se pr~:<enta en la - -
práctica. 

3. Los resultados por el método de Kani fueron todos compraba 
dos con el método del inciso 11-3 y fueron todos satisfactorios. -
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4. Al resolver los ejemplos 1 y 2 con el método de Kani, pe
ro considerando en el 1 que no había desplazamiento lateral de la estruc
tura, se vió que dicha consideración puede llevar a errores bastante consi 
derables en los momentos de las columnas. 

Por lo anterior se concluye que los métodos aproximados, por I~ 
poca bondad de los resultados que proporcionan, deben ser empleados sólo_ 
al realizar análisis preliminares o al resolver estructuras de probada poca -
importancia. Ya que al incluírseles en el análisis de una estructura imp~ 
tante, los errores que .acarrean pueden ser tan grandes que no alcancen a
ser compensados por los factores de seguridad implícitos en las fórmulas de 
dise~o. 

Por otro lado dichos errores tienen su razón de ser ya que al - -
partir de suposiciones inexactas, que introducen las hipótesis que se hacen, 
se tiene que llegar lógicamente a resultados inexactas. -

También es importante llevar a cabo la comprobación de resulta
dos para trabajador sobre valores seguros. Esto duplica casi el tiempo em
pleado, pero vale la pena ya que como se vió en el inciso correspondien
te el equilibrio de los nudos de una estructura ria implica la bondad de los 
valores que hacen posible dicho equilibrio, ya que éstos se pueden forzar
como en los métodos aproximados. 

Por último es recomendable para un calculista, como uno buena
herromienta de trabajo, un programo de computadora que además de propor 
cionor los resultados por Koni lleve o cabo la comprobación de los mis- -": 
mas. 
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