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CAPITULO I 

INTRODUCCION 

En este trabajo so presentan dos diseftos de un edificio -

con las mi~mas caracter!sticas arquitoct6nioas pero con dif! 

rente estructuración. 

El objeto de esto es conocer y evaluar el comportamiento

de cada eotructura as! como su costo, teni6ndose para esto,

una estructura formada por losas macizas y trabes de secci6n 

variable (acarteladas) y otra a base de un sistema de losa -

plana reticular. 

Se pretende dar una idea acerca de laa caracter!sticas de 

estos sistemas ya que para edificios de múltiples niveles no 

son muy claras laa ventajas que se tienen con el empleo de -

losas reticulares, pues hasta la fecha se considera el tipo

más indicado de sistema de piso para estos edificios. 

Al establecer una comparación entre estos dos sistemas de 

piso, podremos observar la diferencia en su comportamiento -

como miembros a f lexi6n y la influencia que representan en -

el comportamiento general de la estructura ante diferentes -

solicitaciones, estableciendo al final una serie de paráme-

tros tanto de carácter estructural, como económicos, ya que

la losa plana como miembro a flexión representa un peralte e 

fectivo menor y un ancho generalmente grande mientras que 

con el sistema de trabes acarteladas se tendrá un peralte e• 

factivo mayor y un ancho pequeño. 

Como parámetros estructurales se tendrá énfasis en el co

nocimiento de las caracter!sticas dinimicas de cada una de -

las estructuras, obteni&ndose los modos de vibrar y los des
plazamientos horizontales que se puedan tene~ ante efectos -

sísmicos. 

Así mismo se conocer& el volumen de los materiales emp1e! 
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dos para lograr dos estructuras con similares propiedades -

funcionales con el objeto de hacer una evaluación del costo 

de cada edificio y tener forma de compararlos. 



Descripoi6n del trabajo. 

En ol oap!tulo II se hace referencia al ori~on de las ac

ciones que so tomarán en cuenta para el diseño del edificio, 

presentando varios criterios que se tienen en diferentes re

glamentos. 

En los cap!tulos II y III ea d~ una deocripci5n de cada ! 

no de los elementos que constituyan una estructura as! como

la manera mSs adecuada para combinarlos a fin de tener una -

soluci6n sequra y acon6mica. 

Una vez estructurado ol edificio, en el cap!tulo V se mu!s 

tran las propiedades geométricas de cada estructura as! como 

las cargas verticales a las que est!n sometidas. 

El edificio al estar en una zona s!smica como lo es la -

Ciudad de México deber& ser capaz de responder eficientemen

te a este tipo de solioitaci6n accidental por lo que en el -

cap!tulo VI se presenta un resumen do los criterios a soquir 

para efectuar el anSlisis s!smico, as! como los rosnltados -

para cada una do las estructuras. 

En el cap!tulo VII se presenta el diseño del edificio pa

ra las dos estructuraciones describiendo brevemente los pa-

sos sequidos para loqrar esto. 

Se presentan en el oap!tulo VIII diferentes tipos de ci-

mentación empleados para distintos tipos da suelos y estruc

turas con el fin de qua en nuestro caso se pueda dar una 

idea del tipo de cimontaai6n m&s adecuada para .el edificio ! 

nalizado. 

El cap!tulo IX se refiere a los detalles que deben ser t! 

mados en cuenta para diseño, ya sea para miembros principales 

o secundarios ( de carácter local), para loqrar una sequridad 

en todos los elementos que integran la estructura. 

Por último en el oap!tulo X so dan una seri~ de valores -
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comparativos en cuanto a comportamiento estructural entre los 

dos tipos de sistemas, as! como el volumen y costo de los ma 

teriales empleados. 
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El cálculo de la estructura de un edificio sigue siempre

la misma rutina cualquiera que sea el procedimiento empleado 

en el análisis. 

Lo que importa fundamentalmente es el proyecto estructu-

ral, en el cual se toman en cuenta los materiales que se peu 

só serían los más adecuados, se eligieron los tipos de te--

chos, pisos, muros, así como las separaciones entre ejes de

columnas y la colocación de éstas, el tipo de cimentación 

etc. 

Ya una vez elegidos todos estou elemeutos se tienen datos 

iniciales para el cálculo, pues se pueden determinar cargas

en techos y entrepisos, así como las cargas producidas por -

los diferentes muros. 

A estas cargas se les designa con el nombre de cargas 

muertas permanentes; ahora bien, como se conoce el destino -

arquitectónico del local, se conocerán también los valores -

de las cargas vivas permanentes, las cuales se encuentran -

especificadas en los diferentes reglamentos. 

Conociendo ya las cargas muertas y vivas permanentes, se

pueden diseñar las losas que formarán los techos y loa entre 

pisos. 

A continuación es necesario determinar la intensidad de ~ 

las cargas accidentales, las cuales pueden ser ocasionadas -

por viento, sismos o nieve. 

En el caso de viento, su intensidad dependerá de la supe! 

ficie expuesta y de la velocidad del mismo, para determinar

su valor se deben aplicar las fórmulas que se dan en los re

glamentos respectivos. 

Para las fuerzas s!smicas se toma en cuenta el valor de -

las cargas verticales, el tipo de estructura de que se trata, 

las condiciones de terreno en que se construirá el edificio

Y la intensidad del sismo. 
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Ya una ve~ detorroinadas laa fuerza~ ~ccidantales, so cal

cula el afocto que tanto éstas como las permanentes producen 

en los diferentes elementos estructurales, diseñando éstos -

para el caso m~s desf.avor.ablc. 

Se puede decir que ol c&lculo de un odificio se reduce a1 

l. Determinaci6n do oarqas. 

2. C&lculo de elementos moc&nicos producidos por carqas per

manentes. 

3. CSlculo do elementos mec&nicos producidos por carqas acc! 

dentales. 

4. Diseño de losas de techos y pisos. 

s. Diseño de trabes y columnao. 

6. Diseño de oimentaci6n. 

7. Diseño de elementos especiales, tales como escaleras, tr~ 

bes a torsi6n, muros de sostenimiento, etc.(Detalles). 



7 

Desc:ripc:i6n qenaral da la •.at,ructura, 
1 :·· 

Para efecto de comparar dos· ut:rüctur~,:,:. s:~<;t:t,.~:o·n ~lo~ 
siquientos puntos 1 f. •\'':'.'.: 

a) La superficie es de 24 x 24 m y no axistep. colindal\c:ia.e. 

b) Las estructuras tendr!n 20 niveles. 

e) Se descont6 el cubo de la escalera. 

d) El tipo de terreno es de compresibilidad media (teireno -

de transici6n). 

e) El material usado es concreto refor~ado: 

Estructura con trabes y losas: 

Trabes principales columnas fe = 350 kg/cm 2 y . 
secundarias 

1 
kg/cm 2 Trabes ,y losas fe = 250 . 

Estructura con losa reticular ft .. 350 kg/cm 2 . 
El muro de elevadores para ambas 

estructuras es de fe 350 kg/cm 2 .. . 
Cimentación (ambas) fe = 250 kg/cm 2 . 

f) Acero de refuerzo fy =4200 k9/cm 
2 . 
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Las estructuras están constituidas por marcos r!9idos. 

Hipótesis para el análisis: 

a) La estructura se comporta elásticamente. 

b) La rigidez del sistema de piso en su propio plano es inf! 

nita, por lo que funciona como un diafragma r!gido. 

c) En la planta del edificio, se definen ejes ortogonales. 

d) Existen tres grados de libertad por piso, dos traslacio-

nes a lo largo de dos ejes ortogonales y una rotaci6n al

rededor de un eje normal. 

e) Se desprecia la rigidez torsional de las trabes. 

f) Para cada marco es posible definir en forma independiente 

su rigidez lateral. 

El análisis estructural fue realizado con ayuda de una mi-

crocomputadora, usando el método de las rigideces. 

Se presenta un programa de computadora, para el análisis 

sísmico. Puesto que el interés de esta tesis no es la progr! 

mación, el programa es muy sencillo y no está bien reducido. 
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CAPITULO II 

ACCIONES 

Podemos definir a una acci6n, como a todo agente cuyos efe~ 
tos en una estructura puedan hacer que ~sta alcance un estado · 
limite, siendo 6stas, de carácter externo o inherentes a la es· 
tructura y/o a su funcionamiento. 

Aparentemente es una etapa sencilla dentro del proceso de 
diseño pero se tiene el inconveniente de la incertidumbre al lo 
grar su determinaci6n. 

Para fines de disefto, las acciones se presentan usualmente 
por medio de sistemas de cargas o de deformaciones cuyos efoc-
tos sobre la estructura se supone equivalentes a los de las ne· 
ciones reales. 

En el disefto de una estructura deberá considerarse el efoc 
to combinado de todas las acciones que tengan una probabilidad 
no despreciable de ocurrir simultáneamente, debido a que el di· 
seño es un proceso de optimizaci6n en la que intervienen una 3C 

ríe de variables aleatorias. 

Las acciones se clasifican según la duraci6n con que ac--
túan sobre una estructura: 

a) Acciones permanentes. 
Son aquellas que obran en forma continua sobre la estruct~ 

ra, tanto su localizaci6n como magnitud no se modifican con el 
tiempo. Entre las acciones permanentes se puede considerar: 

Carga muerta.M Incluye el peso propio de la estructura y -
el de todos aquellos elementos que actúan de manera perma
nente sobre.la misma. Como lo podrían ser los muros diviso 
rios, fachadas, etc. 

Empuje estático de tierras y líquidos. 
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Desplazamientos impuestos a la estructura. En si no son -
las deformaciones propias de la estructura originados por 
las acciones ya mencionndas, se refiere a los desplazamie~ 
tos que se trasmiten a ln estructura y que por si mismos -
ya contribuyen a una acci6n de tipo permanente, Tal es el 
caso de los desplazamientos diferenciales impuestos a la -
estructura por hundimientos de distinta magnitud en el sue 
lo o a preesfuerzo, 

b) Accionas variables, 
Carga viva. Se debe principalmente, al peso de personas, 
sc illario, etc, ya que siendo cargas gravitacionales, sus 
caracteristicas pueden variar durante la utilizaci6n de la 
estructura, 

Efectos por cambios de temperatura o contracciones. 

Deformaciones impuestas y hundimientos diferenciales que -
tengan una intensidad variable con el tiempo. 

Efectos de operacidn de maquinaria y equipo. La operación 
de algunas máquinas o equipo origina acciones din~micas co 

~ 

mo pueden ser vibraciones, impacto, frenaje y aceleración 
que merecen ser consideradas en algunos casos. 

c) Acciones accidentales. 
Las acciones accidentales se caracterizan porque se desco

noce el momento en el que van a actuar en la estructura. La in
tensidad de estas acciones puede ser superior a cualquier valor 
conocido, Representan un accidente en la vida de las estructu-
rns y su control queda fuera del proyectista. 

Entre las principales acciones accidentales se pueden men
cionar las siguientes: 

Efectos por sismo. Son acciones dinámicas originadas por 
los sismos, 
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Efectos por viento. Son acciones estáticas o din§micas que 
representan los efectos del viento sobre las estructuras. 

Cargas de montaje, 

Otras acciones accidentale~, como nieve, explosiones, in-
cendios y otros agentes que pueden ocurrir en casos extra
ordinarios. 

Valores de Disefto, 
Valores Nominales. 
El valor nominal de una acción es un valor de su intensi-

dad que tiene asociada una probabilidad pequeña y prefijada de 
ser excedida en un intervalo de tiempo determinado; excepto 
cuando los efectos de una acción son favorables a la estabili-
dad de la estructura, en cuyo caso el valor nominal de la ac- -
ción será una intensidad con una probabilidad pequeña y prefij~ 

da de NO ser alcanzada, 

En general los reglamentos y c6digos establecen como valo
res nominales a intensidades de acciones que tienen una probabi 
lidad de no ser alcanzada del 1 al 10 por ciento, El reglamento 
del Distrito Federal y Estatales de México establecen el 2 por 
ciento, mientras que las especificaciones para cargas del Insti 
tuto Nacional Americano de Estándares (ANSI) fijan valores nomi 
nales con 5 por ciento de probabilidad de ser excedidos o no al 
canzados, 

Para las acciones variables pueden considerarse tres posi
bles valores nominales: 

. a) Valor nominal de la intensidad máxima. 
b) Valor nominal de la intensidad media. 
e) Valor nominal de la intensidad instantlnea, 
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Para determinar el valor nominal de una acci6n deberfi to-
marse en cuenta la incertidumbre de la intensidad de la misma y 

la que se deba a la idealizaci6n del sistema de carga. 

Valores de Diseño. 
El valor de diseño de una acci6n es el producto de su va-~ 

lor nominal por su factor de carga que depende de la clasifica
ci6n de la acción y de la combinación de carga en la cual se 
considere. 

Combinaciones de Diseño y Factores de Carga. 
La revisión de la seguridad de una estructura, se logrará 

considerando defecto combinado de todas las acciones que tengan 
una probabilidad NO despreciable de ocurrir simultáneamente y -
regirá en el diseño la combinación que produzca los efectos mas 
desfavorables. Para este fin las combinaciones de acciones de ~ 

diseño, en general, se especifican en reglamentos y códigos. 

A continuación se describirán algunos criterios adoptados 
~on más frecuencia. 

REGLAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL Y ESTATALES 
En estos reglamentos se consideran dos categorías de combi 

naciones: 

I) Combinaciones que incluyen acciones permanentes y varia 
bles. 

Se consideran todas las acciones permanentes que actúen s~ 
bre la estructura y las distintas acciones variables, de las 
cuales, la más desfavorable se tomará con su intensidad media -
cuando se trate de evaluar efectos a largo plazo. 

1 

Para este tipo de combinaci6n deberán revisarse todos los 
posibles estados l!mite, tanto de falla como de servicio. 
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En este tipo de combinacil5n entre la de carga muerta m:ís -
carga viva, en cuyo caso se emplear~ la intensidad m~xima de la 
carga viva consider5ndola uniformemente repartida sobre toda el 
§rea. Cuando se tomen en cuenta distribuciones mas desfavora- -
bles de la carga viva, deber~n utilizarse los valores de la in
tensidad instant~nea. 

II) Combinaciones que incluyen acciones permanentes, varia 
bles y accidentales. 

En cada combinaci~n se consideran todas las acciones perm~ 
nentes, las variables con sus valores instant§neos y anicamente 
una acci6n accidental. 

En ambos tipos de combinaci6n todas las acciones se debe-
r~n tomar con sus intensidades nominales y multiplicar sus efe~ 
tos por los factores de carga apropiados ~e acuerdo a lo si- -
guiente: 

1) Para combinaciones que consideren exclusivamente accio
nes permanentes y variables se tomar~ un factor de carga Fc=l.4 
excepto en estructuras que soporten pisos en los cuales pueda -
haber normalmente aglomeraci$n de personas, tales como centros 
de reuni6n, escuelas, locales de espect~culos y templos o de 
construcciones que contengan equipo sumamente valioso, por eje~ 
plo museos, en cuyo caso se tomar~ Fc=l,S 

2) Para combinaciones que, adem~s de las acciones permane~ 
tes y variables, incluyan una accil5n accidental, se tomar~ 
Fc=1.1, excepto para algunos casos de sismo y viento, en los 
que explícitamente se indique un factor distinto. 

3) Para acciones o fuerzas internas cuyo efecto sea favora 
ble a la resistencia o estabilidad de la estructura, se tomar~ 
Fc~o.9 adem~s, el valor mínimo probable se considerar~ como va
lor nominal de la intensidad de la acci15n. 
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4) Para diseño por esfuerzos admisibles y la revisi6n de -
estados limite de servicio, se tomará en todos los casos Fcml,O 

S) Cuando se incluyan efectos de deformaciones impuestas, 
las combinaciones de diseño serán las siguientes: 

a) 1.4(Cm+Cv)+Cn+Ct+Cc+Cf 
b) 1.1(Cm+C'v)+Cn+0.7Ct+Cf+Cc 
c) 1 .1 (Cm+Cv) +Cn +O, SCt+Cc+Cf 

donde: 
Cm = carga muerta. 
Cv = carga viva uniforme para diseño por carga 

nal. 
gravi tacio" 

C'v = carga viva con distribuci6n más desfavorable. 
C"v = carga vi va para diseño sísmico. 
Cs = acción debida a sismo o a viento. 
Cn = acción debida a hundimientos diferenciales. 
Ct = acción debida a cambios de temperatura. 
Cf = acción debida a construcci6n por fraguado (concreto). 
Ce = acción debida a deformaciones durante el proceso con! 

tructivo. 

NORMA ANSI (INSTITUTO NACIONAL AMERICANO DE ESTANDARES) 

La revisi6n de la seguridad deberá hacerse por esfuerzos -
admisibles. La condici6n más desfavorable puede presentarse 
cuando una o varias de las acciones en la combinaci6n sean nu--
las. 

a) Cm 
b) Cm+Cv 
e) Cm+(Cw 6 Cs) 
d) Cm+Ct 
e) Cm+Cv+ (Cw 6 Cs) 
f) Cm+Cv+Ct ... 
g) Cm+(Cw 6 Cs)+Ct .J 
h) Cm+Cv+(Cw 6 Cs)+Cx 



donde: 
Cm = carga muerta, 
Cv = carga viva. 
Cw = acción debida a viento, 
Cs = acci6n debida a sismo, 
Cx = cargas, fuerzas y efectos debidos a contracci6n o a 

expansión por cambios de temperatura o de humedad, 
flujo plástico, movimientos debidos a asentamientos -
diferenciales, o cualquier combinaci6n de estos efec
tos. 

Los efectos totales de las acciones combinados pueden mul
tiplicarse por el siguiente factor reductivo: 

1) Combinaciones 
2) Combinaciones 
3) Combinación 

a) ad): 1 .O (No se admite reducción) 
e) f) y g): O. 75 
h) 11 0,66 

Si se utilizan estos factores de reducción, NO es permisi
ble incrementar los valores de esfuerzos admisibles. 

Las estipulaciones de este inciso pueden emplearse para el 
diseño de estructuras de acero siguiendo las normas del Institu 
to Americano de Construcci~n en Acero. 

REGLAMENTO DEL INSTITUTO AMERICANO DEL CONCRETO (ACI) 

Las combinaciones de diseño para las cuales deberá revisar 
se la seguridad de la estructura son las siguientes: 

a) 1.4Cm+1,7 Cv 

b) Si se incluyen los efectos de viento o de sismo, deben 
investigarse las siguientes combinaciones para determinar la 
más desfavorable: 

0,75(1.4Cm+1.7Cv+1,7Ca), y 

0,9Cm+1,3Ca 
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donde: 
Cm : carga muerta. 

Cv = carga viva (deber~ comprobarse la condici6n m~s cr!ti 
ca para los casos en que Cv tenga su valor total, o • 
est~ completamente ausente). 

Ca= Cw (carga de viento) o 1.1Cs (carga de sismo) 

e) Si se incluye el empuje lateral de tierra Ce, o de l!~

quidos Ce 
1.4Cm+l.7Cv+(1.7Ce 5 1.4Ce) 

Pero cuando la carga muerta, o viva, reduzca el efecto de 
Se 6 S 

d) Si se consideran los efectos estructurales de asenta- M 

mientos diferenciales, flujo plástico del concreto, contracci6n 
o cambios de temperatura: 

9.75(1.4Cm+l,7Cv+1,4Cx) 

donde Cx es el efecto rn5s desfavorable de la combinaci6n de las 
acciones antes dichas, 
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EVALUACION DE ACCIONES PERMANENTES 

Esta acci6n incluye el peso propio de los elementos, es~ -
tructurales o no, que actuaran de manera permanente en la cons
trucci5n •. Tal es el caso del peso propio de trabes, muros, pi
sos, etc. Se considera el peso de todos los materiales que in
tervienen en la construcci5n. Comprendiendo tanto el peso de la 
estructura en si, como todos los acabados, tales como firmes, • 
recubrimientos, plafones, muros, etc. 

Hay que tomar en cuenta que se pueden tener variaciones 
muy importantes con respecto a las cargas de disefio, debido fu~ 
damentalmente a variaciones en las dimensiones y por lo tanto -
en los voldmenes de materiales, o bien debido a modificaciones 
del proyecto que se traducen en la aplicaci6n de cargas no con
sideradas en el proyecto inicial. En estos casos la cimenta- -
ción puede ser el elemento estructural m~s afectado de una cons 
trucci~n. 

En la evalu~ci6n de valores nominales de cargas muertas P2 
drán utilizarse los pesos unitarios proporcionados en la Tabla 
II.1. Para cada material, sea seco o saturado, se dan dos pe-
sos unitarios. El valor mínimo se emplear~ cuando, para la es
tabilidad de la estructura, sea m~s desfavorable considerar una 
carga muerta menor, como en el caso de flotaci6n, lastre y suc• 
ci6n producida por el viento. En cualquier otro caso se emple! 
ra el valor m~ximo. 

Para losas de concreto de peso normal coladas en el lugar, 
el peso muerto calculado se incrementar~ en 20 Kg/m 2• Cuando • 
sobre una losa colada en el lugar o precolada, se coloque una -
capa de mortero de peso normal, el peso calculado de esta capa 
también se incrementar~ en 20 Kg/m2; de manera que en las losas 
coladas en.el lugar que lleven una capa de mortero, el increme! 
to total serg de 40 Kg/m2. 
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nturadu z.ss Z.35 Tepe utas secos 1.60 0.75 
11turado1 1,95 1.30 Tezontlu secos l.Z5 0,6S 
sUurados l.55 1.15 

Caliza StC• z.eo l.'0. 
s .. turtdl . 2.85 z.u 

11 ~ 

Artna de 9r1no d1 t.11""'1\o untfol"fOt seu 1.75 l.40. 
1• tura da Z.10 1.85 

Arena b 1 en graduad& StU 1.90 1.55 

Arcilla tfplc:a del Yalle dt llhi· 
S1tur1dil Z.30 l.95 

co en su cond1old" 111tura I 1.50 1.zo 
Caliche seca 1.50 l.ZO 

11tur1do Z.10 l. 70 

ll1 Ptedru Art1ftctales 1 
concretos 't. mrtenis 

Concreto simple COI\ agregados dt 
peso no11111l , Z.?O z.oo 
Concreto retorudo Z.40 z.zo 
Mortero de et 1 1 arene 1.50 1.•o 
Mortero de c""ento 1 arena z.10 l.9'l 
Aplanado de yeso 1.50 l.10 
Tabique Ncho hechO a Nno 1.so 1.30 
Tabique ""1c:1 io ·PrenHdo 2.20 1.10 
Bloque· huteo de concreto ligero 
(vol1J11en neto) 1.30 0.90 
Bloque hueco dt concreto lnhr• 
11tdlo holl'-ltn nato) l. 70 l.lO 
Bloque hueco de concreto pe11do 
(vol11Mn Mto) 2.20 z.oo 
Ytdrfo phno 3.10 z.ao 

IV ~ 

Caoba llQ O.SS O.SS 
saturada l.00 0.70 

Cidro seco o.ss 0.40 
sltur1do 0.70 o.so 

Oy1111el - StcO 0.40 0.30 
saturado 0.65 O.SS 

Encino uco 0,90 0.80 
saturado 1.00 o.so 

Pino uco o.u o.•s 
saturado 1.00 O.IO 

y llecubrl•lentos PtsOI tll ko/-2 

AtultJO H 10 
'°'OSI 1cDS de pu ta 35 21 
'rant t.o o urruo dt ZO • 20 41 35 

)O. 30 SS 45 
., • 40 15 SS 

lo11t1 ufn tlca o •lnn lt1 10 5. 
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EVALUACION DE ACCIONES VARIABLES CARGAS VIVAS 

Cargas vivas, son aquellas cargas gravitacionales que a di 
ferencia de t''as cargas muertas, no tienen el carlicter de ser 
permanentes. Estas cargas son esencialmente variables, como el 
peso de personas, los muebles, equipo, maquinaria, mercancras, 
etc. 

Es imposible considerar una carga determinada en un lugar 
dado, como a la vez sera antiecon6mico y poco factible conside
rar todas las posibles condiciones de carga. Debido al car~c-
ter aleatorio <le este tipo de carga, se han tomado soluciones -
probabilísticas para definir una carga uniform0 que equivalen a 
la esperanza de cargas, concentradas o repartidas aplicables en 
l;i estructura. 

REGLAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL Y ESTATALES 

Se consideran tres valores nominales de carga viva, los 
cuales est~n dados por unidad de ~rea en funci6n del destino 
del piso o cubierta en cuesti6n, como se indica en la Tabla 
II.2, donde A representa el lirea tributaria, en metros cuadra-
dos, correspondiente al elemento que se diseno. 

La carga viva unitaria máxima \\'m se emplea en el diseño es 
tructural por fuerzas gravitacionalcs y para calcular asenta• -
mientes inmediatos, como los que ocurren en suelos muy permea-
bles (arenas y gravas) o en los no saturados; a~í como en el di 
seno ante cargas gravitacionales de los cimientos que se apoyen 
en los materiales. 

La carga viva unitaria reducida Wa, deberd emplearse en 
los diseños por sismo y por viento, así tambi~n cuando se revi
sen distribuciones de carga mds desfavorables que la uniforme-

monte repartida s0bre toda el ~rea. 
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La carga viva unitaria sostenida W, se emplear5 en el cdl
culo de asentamientos en materiales poco permeables (limos y a~ 
cillas) saturados; ast como en el diseño ante cargas gravitaci~ 
nales de los cimientos que en ellos se apoyan, cuando el diseño 
está regido por efecto de a5entamientos diferenciales. 

Cuando el efecto de la carga viva sea favorable para esta
bilidad de la estructura, como en el caso de problemas de_flot~ 
ci6n y volteo, su intensidad se considerard nula sobre toda el 
'área, a menos que se justifique 1m valor m~nimo probable. 

Durante el proceso de construcci6n deber~n tomarse en cuen 
ta las cargas vivas transitorias que puedan producirse estas i~ 

• cluirdn el peso de los materiales almacenados temporalmente, el 
de los vehículos y equipo, el del colado de plantas superiores 
apoyadas en la planta que se analiza y el personal necesario, • 
no siendo ~ste último peso menor al de la carga viva que se es
pecifica para cubiertas y azoteas con pendiente no mayor de 
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NORMAS DEL INSTITUTO NACIONAL AMERICANO DE ESTANDARES 

Los valores de cargas vivas que deberán considerarse en el 
disefio de estructuras serán los valores m~ximos probables de 
producirse durante la vida Gtil de la estructura, pero en ninwM 
gún caso se considerarán menores que los estipulados en la Ta·
bla II.3. 

Los pisos deberán diseñarse para soportar la carga viva de 
la tabla anterior, uniformemente distribuida, o la carga conce~ 
trada de la Tabla II.4, la que de lugar a efectos mds desfavor~ 
bles. A menos que se indique lo contrario, la carga concentra· 
da se considerara aplicada sobre un !rea de 0,25 m2 v su locali . -
zación será tal que produzca las máximas condiciones de esfuer
:o en los miembros estructurales. 

E\'ALUACION DE ACCIONES ACCIDENTALES 
EFECTOS SISMICOS: 

Existen grandes incertidumbres, tanto en las estimaciones 
de las características de movimientos sísmicos, como en el com
portamiento y capacidad de los elementos estructurales entre -
ellos, que hacen que no sea posible establecer, dentro de lími· 
tes racionales y econ6micos, criterios de diseño que garanticen 
la ausencia de daños en una estructura entre la acción de cual• 
quier temblor, por lo que se tendr~ en un diseño stsmico el fin 
de minimizar daños y preservar la vida humana, aun en los casos 
más severos, todo esto mediante las recomendaciones para discfio 
se pretender~ que las estructuras: 

a) Resistan temblores pequeños sin daño alguno. 
b) Resistan temblores moderados con daño estructural insia 

nificante y con cierto daño no estructural 
c) No colapsen ante la acci6n de sismos severos • 

. , 
Como casos especiales, las estructuras esenciales para la 



OCUPACION O USO t:ARGA 
VIVA 

Salas y otros sitios de reunión 
- con asientos fijos · 295 
- con asientos móviles 490 
- platafonnas y rampas 490 
Balcones (exteriores) 
- en casas-habitación solamente 

y con ~rea menor de 10 m2 295 
Boliches, albercas y &reas de 
recreación similares 370 
Corredores 
- en el primer nivel 490 
- en otros niveles, lá misma car 

ga que el ~rea habitable a que 
sirven, excepto cuando se indl. 
que 

Salones dr. baile 490 
Comedores y restaurantes 490 
Garages 
- automóviles de pasajeros 245 
- autobuses y trailers, veánse -

las especificaciones de AASHTO 

Gimnasios 490 
Hospitales 
- laboratorios y quirófanos 295 
• dOl'r.litorios y cuartos privados 195 
- corredores niveles superiores 390 
Bibl fo tecas 
- salones de lectura 295 
- libreros ~libros y estantería, 

1050 kg/m pero no menos de: 730 
- corredores niveles superiores 390 
Fábricas 
- manufactura ligera 610 
Marquesinas 365 
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OCUPACIOH O USO CARGA 
VIVA 

Edificio de oficinas 
- offcl nas • 245 
- &reas públicas 490 
- corredores niveles superf2_ 

res 390 
-(archivos y cuartos de com

putadora requieren mayores 
cargas) 

Reclusorios 
- celdas 195 
- corredores 490 
Construcciones residenciales 
multifamil lares 
- apartamentos privados 195 
- salas públicas 490 
- corredores 390 
Casas-habi taci6n 
- primer nivel ' 195 
- segundo nivel 145 
Hoteles 
• cuartos de hu~spedes 195 
- salones públicos 490 
- corredores a salones públi 

CDS 490 
- otros correda'res 390 
Escaleras y salidas 490 

Bodegas 
- materiales ligeros 
- materiales pesados 
Tiendas 
menudeo 
- primer nivel 
- otros niveles 
mayo reo 
Teatros 
- pasillos; 

tfbufo 
corredores y ie~ 

- niveles superiores 
- escenario 
Patios y terrazas para pea
tones 

610 
1220 

490 
365 
610 

490 
295 
730 

490 
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p 1 s o CARGA 
(kg) 

Sistemas de piso aligerados 90 

(en un área de 6.5 cm2) 

Pisos de oficina 910 

Pasillos 3650 

Escalones (en un ~rea de 25 135 

cn2 en e 1 centro de 1 escalón} 

Estacionamientos 
Para automóviles exclusiva-- 910 

mente (en un área de 130 cm2) 

En estructuras elevadoras sin 680 

plataforma (por rueda) 
-

Para camiones o autobuses ~xima 

(en un áre~ de 130 cm2) carga 
de 
eje 

Cubos de luz y nervaduras de - 90 
tragaluces 
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seguridad y bienestar pdblicos en casos de emergencia, como hos 
pitales, estaciones de bomberos, etc., deber~n dise~arse con el 
criterio de que permanezcan funcionando durante y despu~s de un 
sismo. 

Con este objeto se establecer~ el siguiente procedimiento 
para diseño por sismo: 

Establecer la seguridad requerida: 
La seguridad requerida se establece mediante un an~lisis -

econ6mico de diferentes alternativas de diseño, en las que se -
considera su costo inicial, el costo y consecuencias de una fa
lla eventual y la relacien entre ambos. 

Para esto las estructuras se clasifican según su uso o des 
tino en los reglamentos para considerar los pargmetros de dise· 
ño correspondientes. 

Definir las caracter!sticas propias de la estructura: 
La respuesta ante sismo y por tanto los criterios para an~ 

lisis dependen considerablemente de las características de la -
estructura para resistir fuerzas laterales y su capacidad para 
disipar energía mediante deformaciones. En el Reglamento del -
Distrito Federal, se presentan clasificaciones de construcci6n 
de acuerdo a su,estructuraci6n y también para tomar en cuenta -
su ductilidad. 

Determinar la intensidad s!smica: 
Para fines de disefio, la intensidad sísmica en un lugar e~ 

rresponde a la aceleraci6n y velocidad m~ximas esperadas en el 
terreno firme de ese lugar. 

La intensidad s!smica asr definida se obtendrd de estudios 
de riesgo sísmico en la localidad. Estos estudios analizan las 
sismicidades local y regional y dan como resultado distribucio
nes de probabilidad de la aceleraci6n y velocidad máximas del -
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terreno; es decir, relaciones entre valores maximOS de estos V~ 
riables y su probabilidad de ocurrencia o período de recurren--

· Cia. 

La intensidad sísmica para estructuras convencionales pue
de determinarse con base a una regionalizaci6n s!smica. 

Determinar las características del terreno de cimentaci6n: 
Los movimientos sísmicos que se registran en un sitio son 

funci6n, entre otras, de las caracterfsticas del terreno. Esto 
debe reflejarse en la solicitaci6r que se elija para <lisefio. 
Existe para esto, una clasificaci6n de suelos para fines de di
seño sísmico. 

Estimar la solicitaci6n sísmica en la base rle la estructu~ 
ra: 

Se pueden tomar las siguientes alternativas: 
a) Fuerzas horizontales est§ticas equivalentes. 
b) Historias de aceleraciones de sismos reales. 
c) Historias de aceleraciones de movimientos simulados. 

Las fuerzas sísmicas horizontales en la base se obtienen -
multiplicando el peso de la estructura por un coeficiente sísmi 
co, que es funci6n de las características definidas en pasos a~ 
teriores, y del periodo fundamental de vibraci6n de la estructu 
ra o de uno de sus modos. Generalmente el coeficiente slsmico 
se presenta como espectro de diseño. 

En el caso de que la solicitaci6n sísmica en la base se e~ 
tipule como historias de aceleraciones, ya sea de movimientos -
reales o simulados, deberGn emplearse por lo menos cuatro movi
mientos representativos, independientes entre si. 

Proponer criterios de an~lisis y diseño. 
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Evaluar fuerzas y desplazamientos sísmicos: 
Las fuerzas y desplazamientos para diseño se obtienen mc-

diante el análisis sísmico. Existen varias alternativas para -
realizarlo. 

a) Análisis estático simplificado. 
b) Análisis estático. 

e) Análisis dinámico. 
d) Análisis dinámico paso a paso. 

Obtención de elementos mecánicos debidos a sismo. 

Dimensionar y detallar elementos estructurales. 

Revisar estados límite de servicio. 
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EFECTOS DEL VIENTO 

Esencialmente el viento es aire en movimiento y al igual • 
que cualquier otro fluido, produce distintas presiones sobre 
los objetos que se le interponen. 

Cuando un s6lido est~ colocado en la corriente de un flui" 
do, las partículas de este dltimo desvían su camino y pasan ro• 
zando la superficie del s6lido. Si la velocidad es muy pequena, 
las trayectorias de las partículas envuelven pr5cticamente al -
s6li<lo. Al aumentar la velocidad Jel aire, sus partículas en-
vuelven al s6lido en la cara del barlovento, mientras que en 1:1 

:ona del sotavento las partículas ;e separan violentamente, 
creando una serie de alteraciones ~ue se traducen en enrubios 1ie 

velocidad y por lo tanto de presi6n respecto al tiempo. 

Todas las fuerzas debidas al viento son din§micas por ser 
producidas por fluidas en movimiento. 

En determinadas circunstancias, un cuerpo sumergido en un 
fluido con velocidad constante experimenta fuerzas que se po• -
drían llamar est&ticas, En realidad siempre se tendrán varia-· 
cienes en la velocidad del fluido o bien se presentan deterrnin~ 
das características locales o geom~tricas de la estructura que 
producen variaciones en el tiempo de presiones ejercidas sobre 
el sólido. Estas variaciones pueden ser tanto en la magnitud -
como en la ley de distribuci5n de fuerzas. En algunos casos 
bastará con representar la acci6n del viento como una fuerza es 
tdtica de determinadas características. En otros, esto no ser§ 
suficiente y habrá que tomar en cuenta, adem~s, los efectos di
námicos producidos en el s6lido, por una fuerza que ser5 dada -

en funci6n del tiempo. 

En algunas formas estructurales se podr~n predecir los 
efectos dinámicos del viento, pero en otras ser~ necesario rea~ 
lizar pruebas experimentales con modelos ff sicos en tunel de 

viento. 
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CAPITULO III. 

ELEMENTOS ESTRUCTURALES: 

Son aquéllos que en alguna forma contribuyen al buen funcio 
namiento de toda estructura. 

La elecci6n de los diferentes elementos depende de ciertos
factorcs, entre los que se cuentan los esfuerzos a los que esta-
rán sometidos, las características de las solicitaciones, la geo
metría de la estructura, etc. 

Deben elegirse los elementos de manera que al combinarse e~ 
tre sí, puedan hacer que la estructura funcione de manera eficien 
te. 

A continuaci6n se describen algunos de estos y recomendacio 
nes para su mejor aprovechamiento. 

COLUMNAS: 

Las columnas son elementos estructurales que sirven para -
transmitir las cargas al cimiento. 

Las formas, armados y especificaciones de las columnas esta 
rán en raz6n directa al tipo de esfuerzos a que estén expuestas. 

En las columnas la solicitaci6n predominante es una fuerza
de compresi6n. Pueden adoptar distintas formas según las caracte· 
rísticas del proyecto. Generalmente son de secci6n rectangular o 
circular y de eje vertical. 
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Aparte de recibir las cargas verticales o gravitacionales, 
presentan un importante papel en el funcionamiento de la es~ruc
tura, ya que son las que van a resistir las acciones accidenta-
les, contribuyendo a la rigidez del edificio. 

A medida que aumenta la altura de una columna, disminuye -
la carga admisible debido a la tendencia al pandeo de las colum
nas largas. Por lo tanto, la altura de una columna es un factor 
importante en el diseño. 

La figura indica la altura que debe usarse en el diseño, -
para diferentes soluciones: 

.·.a: :: 4 . l '• .' •••• : • & ' q ·' • ¡:; ' :· ~ ·;· T ~ . . . . . . , ~ • ". 1 .... 1 1 1 -+-
1 
1 

capitel 1 

h l 

h lh 
1 
1 

i -l --t-
Loso piona 

capitel 
con Losa piona 

capitel 
sin Trabes y losas 

RECOMENDACIONES PARA LA COLOCACION DE COLUMNAS. 

Columnas Cuadradas- Se usan cuando la rigidez lateral del edifi
cio es semejante. 
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Columnas Rectangulares- en el dibujo se puede observar la colo
caci6n correcta do estas columnas.· 

I 

mas 
ri'g ido 

Nota: 

Un marco es más rígido cuando presente mayor número de nudos inte 
riorcs. 

l 1 I 1 l 1 1 1 1 1 
¡ L 1 L ~ L-+ 1 L 1 L 1 L ¡ L 

! L 1 

menos ri'gido más rt'gido 

Otro caso en la colocación de las columnas rectangulnros es: 

-r-· 1-·--t 
' • 1 

-tlt---·-9-·-y 
! 1 ., 

1 . 1 

-ep--· ... -ck-. -·--EpJ-

Este caso se presenta cuando las trabes son demasiado largas lo 
que implica que disminuya la rigidez. 
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TRABES: 

Son elementos estructurales que están sometidos fundamental 
mente a esfuerzos de flexi6n. 

Su resistencia depende además del material, del momento de
inercia de la secci6n transversal, por esto cuanto mayor sea el -
peralte, mayor será su momento y por consiguiente su comportamie~ 
to será mejor. 

En ocasiones se presentan problemas de pandeo, producido 
por determinado tipo de solicitaciones. 

Variables que intervienen en el diseño de vigas: 

- La carga; que depende del destino de la construcción. 
- El claro de la viga; puede variar dentro de ciertos lími· 

tes durante la estructuración. 
- Material¡ se tienen materiales como madera, acero y con-

creto reforzado, cuya soluci6n depende de la solución e! 
tructural. 

- La forma y dimensiones de la secci6n. 

Al mantener constante la secci6n a lo largo de la viga, se 
obtiene un miembro poco económico, ya que los elementos mecánicos 
varían con respecto a la sección. 

1 ....__ __ I 
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Una solución a este problema, consiste en diseftar vigas cu 
yo peralte sea variable, por ejemplo, las vigas acarteladas po
drán desarrollar un momento mayor en los apoyos que en el centro 
del claro. Este tipo de vigas es útil cuando no se dispone de -
espacio en la estructura para la construcci6n de una viga de sec 
ci6n constante. 

v-~cartela>---'r' 
Apoyos: 

El tipo de apoyo, es importante en el diseño de los miem-
bros a flexi6n. 

Al proyectar un apoyo, se tendrá la seguridad de que los -
materiales seanropaces de desarrollar las fuerzas supuestas en -

el análisis. muro de ,. 
~ mompostena 

VIGA EMPOTRADA 

Dc:=JD ~ 

-. 
c::::Jc:::J 
~ 

APOYO SIMPLE DE VIGA 

cara 
interior 
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MUROS: 

Es un caso particular de columnas. 

El tipo de solicitación m~s frecuente en un muro, es la car 
ga vertical uniformemente distribuida. 

Siempre es conveniente que las cargas verticales, se repar
tan sobre el muro por medio de una trabe rígida, (en muros de mam 
postería) para evitar concentraciones de esfuerzos y agrietamien· 
to. 

En el caso de muros de mampostería es recomendable confinar 
los muros con una estructura de concreto, que puede estar formnd1 
por un conjunto de castillos o columnas y por cadenas, dalas o 
trabes, lo que aumenta su ductilidad. 

~ro 

CJ 
CJ 
~ena 

861~ 

dalo 

(su función es 
dar resistencia 
a los cimientos) 

D 
o 

Losa 

Fldmuro 

o 
CJ 
D 

-Y-
Las dalas y caati llos 
dan ductilidad a las , 
estructuras de mamposter1a 

Se tienen tres tipos de estructuras a base de muros: 

l. Bstructuraci6n a base de muros de carga como únicos ele
mentos resistentes a cargas tanto verticales como hori·· 

zontales. 
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En este tipo de estructuración los muros se comportan como 
columnas, transmitiendo todo el sistema de carga a la ci-
mentaci6n y suelo. 

Esta estructuraci6n se utiliza en edificios de habitaci6n
de poca altura, donde los muros se utilizan como divisio-
ries interiores. 

de 

PLANTA ELEVACION 
2. Los muros que actúan como diafragmas confinados por mar

cos de concreto o acero. 
trabe columna 

4 
columna 

CORTE A-A 

3. Muros de cortante aislados de la estructura formada por
los marcos, estos muros son de concreto reforzado y se -
usan en edificios altos, salvo en ocasiones en las que -
el proyecto arquitect6nico lo especifique. 

D h 

l b ~ tt= 1 J 
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SISTEMAS DE PISO: 

Es la combinaci6n de elementos estructurales con el fin de 
lograr una superficie horizontal de apoyo capaz de resistir las
distintas solicitaciones en ella aplicadas. 

Existen diferentes sistemas de piso entre los que se pue-
de citar: 

a) Sistemas de piso a base de bóvedas.- Mediante el em~eo 
de perfiles de acero combinados con elementos· de tabicµe 
o ladrillo, se puede obtener un piso a base de bóvedas. 
Sobre estos elementos ~e aplica un relleno y un firmr Jo 
cemento. 
A este tipo de sistema se le conoce como vigueta y bovc 
dilla. 

b) Sistemas a base de trabes y losas de concreto.- Este 
tipo de sistemas tiene mayor facilidad de ejecución y 
una mayor capacidad de resistencia. 

Se mejora la rigidez de la losa al permitir la continui
dad sobre las trabes, incorporando a éstas el espesor de 
la losa. 
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L 

Losas apoyadas en trabes principales. 

claros 
poquef\os 

Losas apoyadas en trabes secundarias, apoyadas éstas en 
trabes principales. 

r- ·r]cloros ... --- . · 1.- g.rondes $-----Eµ-
e) Sistema formado por losas planas.- Tiene la ventaja de 

ofrecer una superficie plana en su parte inferior, e& -
fácil de cimbrar y se le puede dar un acabado econ6mico, 
reduce la altura de la estructura de la que forma parte. 



LOSAS: 
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d) Sistemas de piso con elementos prefabricados: 

Vigas T invertidas con 
bovedillas. 

firme 

~ 

lTTV 
Losas TT 

·Las losas son elementos estructurales cuyas dimensiones en 
planta son relativamente grandes en comparaci6n con~su peralte. 
Las acciones principales sobre las losas son cargas normales a -
su plano, aunque en ocasiones actúan también fuerzas contenidas 
en el plano de la losa. 

Las losas de concreto pueden ser macizas, planas y reticu
lares o aligeradas. Trataremos primero las macizas. 

Losas Macizas: 

Principalmente trabajan a flexión en una o dos direcciones, 
según las condiciones de apoyo. Una losa sobre dos apoyos, se 
comporta de manera semejante a una viga libremente apoyada: 

; .... ---- Los a "-

.1..........---l ---.--.l 1-- trabe-... [[....,,_.....,)(:.____ __ ___..,,,,..,/ª 

PLANTA ELEVACION 

En cambio una losa apoyada en sus cuatro lados, está some
tida a flexi6n de dos direcciones y cualquier sistema de fuerzas 
que se aplique se transmitir4 a cada uno de los dos apoyos. Así 
el trabajo de la losa es semejante al de dos trabes normales en· 
tre sí y que descansan en cuatro apoyos. 
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Al escoger la estructuraci6n, conviene recordar que el co~ 
portamiento de las losas se mejora notablemente s[ éstas son pr~ 
ticamente cuadradas. Por ello, para que una losa sea eficiente 
realmente trabaje de manera semejante en los dos sentidos, es ce 
vcniente que los claros sean de magnitud somcj ante. · Para relaci: 
nes de claro largo a claro corto mayores do dos, la losa funcioni 
como apoyada en un solo sentido, transmitiendo prácticamente tod; 
la carga seg6n el sentido corto. 

i 
o 

1 

Losa en dos 
direcciones a%b 

b 
Q 

i 
b 

Losa en una dirección 
b > 20 

Segón el tipo d~ apoyo las losas macizas pueden ser: 

1 

l. Losas sin continuidad en los apoyos.· Esto ocurre en -
las losas soportadas en vigas de acero o muros de mam--
postería. Losa 

.._ ...... ----
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' Losas coladas mono! íticamente con las vigas de concrc-... 
to, con lo que se obtiene continuidad en los apoyos. 

9J ~ lt Lil 
1 1 1 1 

2S: Z"i A zs 

3 .... Losas apoyadas sobre el terreno; como los pavimentos -

Losa 

4. Losas en voladizo: Debido a que las losas son muy 
flexibles, este tipo de losas es a6n m5s, por esto,para 

evitar deformaciones excesivas es conveniente rigidizar 
los bordes libres por medio de alguna trabe de borde. 
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S. Losas continuas: Aqu~llas que se apoyan de manera conti 
nua sobre varios apoyos intermedios. En estos apoyos la 
losa tendrá capacidad para transmitir momento flcxionan
te y fuerza cortante. 

Este tipo de losa podrá ser apoyada en un sentido o peri 
metralmente apoyada. tablero interior 

Losa continua 

zs zs 

6. Losas invertidas: Este tipo de losas se presenta en las 
losas de cimentaci6n, o en ocasiones en azoteas. 

Loso de cimentación 

NOTA: 
La losa debe tener cierta rigidez en su 

tar deformaciones grandes. 

para evi-· 

poyo 

1 t 1 t 1 
--~~--v--~~·..:...J 

Fuerzas Lci:ternles 
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Recomendaciones sobre el peralte de losas macizas. 

h (12 cm. Cuando no se cumpla, se recomienda usar trabes 
secundarias. 

LOSAS PLANAS: 

Son las que se apoyan directamente sobre columnas, estas -
losas pueden ser de peralte constante conocidas como placas o 
bien aligeradas. 

El ali~eramiento se logra incorporando bloques huecos o t~ 
bos de cart6n, formando huecos con bloques recuperables de plás
tico u otros materiales, 6ste tipo de losa también es conocida -
como losa reticular. 

Las losas nervadas o reticulares se elaboran a base de un 
sistema de entramado de trabes cruzadas que forman una retícula, 
dejando huecos intermedios que pueden ser ocupados pcrmanenteme~ 
te por bloques huecos de mortero, o bien colocarse a manera de -
cimbra para el colado de las trabes, casetones de plástico, que
una vez fraguado el concreto deben retirarse y lavarse para usos 
posteriores. 

En las losas planas es muy importante el esfuerzo cortante 
que se desarrolla en las zonas donde existen fuertes concentra-
ciones de fuerzas, como en el caso de las columnas. Es por esto 
que es necesario el engruesamiento de la sección, con el fin de
resistir el esfuerzo cortante que se desarrolla. Este engruesa
miento repercute en las columnas, de ahí que se tengan diversas
variantes. 



Columnas sin amplig 
cidn 

Columnas con capitel 
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Columnas con ábaco 

, 
Columnas con aboco y 
capitel 

Al aumentar la sección en las zonas críticas, se reducen 
los esfuerzos de compresi6n en los apoyos, así como el momento 
flcxionante y el esfuerzo cortante en esos mismos puntos. 

El engruesamicnto de la losa, llamado ~baco, para que sea -
efectivo requiere una longitud igual a 1/3 de la longitud del el! 
ro en el sentido paralelo. Su espesor debe ser tal que el peral
te total de la losa en esta zona sea de 1.3 a 1.5 veces el peral-

te h de la losa. 

diagonal 

ca itel ábaco 

t L t 
b 

b~tL 
H=l.3 a 1.5 h 
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Por capitel se designa el tronco de cono, con inclinaci6n 
de 45° que se forma en la parte superior de la columna, tambi6n 
puede ser un tronco de pir6miJe invertida. 

El di,metro efectivo del capitel no deber6 ser menor de -
0.2 L, donde Les la longitud del claro en losas cuadradas o el 
promedio de la longitud de los lados en losas rectangulares. 

capitel ábaco 

columna 
O~ 0.2 L 

+ o 
Recomendaci6n para el peralte de losas planas aligeradas: 

25 (h (45 cm. 

Las construcciones con losas planas tienen muchas ventajas 
entre las que se pueden citar: 

l. El entrepiso total requiere menor espesor y por lo tanto 
' se reduce la altura de la estructura. 

2. La construcción requiere encofrados m's sencillos. 

3. Son más fáciles de iluminar debido a la ausencia de vi-
gas. 

4. Hay mayor facilidad para instalar sistemas de rocío, re 
frigeraci6n y otros tipos de tuberías, debido a que no -
hay vigas. 

Estas losas no son tan rígidas como otros tipos, debido a -
la flexibilidad de las uniones losas y columnas, es por esto que
el uso de ábacos y capiteles no solamente reduce la magnitud de 
los esfuerzos en la losa, sino que ayuda a aumentar la rigidez de 
la estructura. 
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SISTEMAS ESTRUCTURALES: 

Dentro de un proyecto definido, la estructuraci6n tratará 
de lograr la combinaci6n de elementos más econ6mica y adecuada, 
con objeto de lograr que la construcci6n sea lo más segura y 
eficiente posible. 

La elecci6n apropiada de la soluci6n estructural es más -
importante en zonas sísmicas, puesto que el sistema estructural 
debe limitar los desplazamientos laterales. 

La optimizaci6n, que es meta del diseño sísmico, puede e~ 
presarsc en términos de varios objetivos directos. El diseño • 
sísmico trata de proporcionar niveles adecuados de seguridad 
con respecto al colapso, así como con respecto n daños a cons-
trucciones vecinas, busca también proteger a las construcciones 
contra daños materiales excesivos bajo la acci6n de temblores · 
de intensidad moderada, asegurar la facilidad de los trabajos -
de reparaci6n, reconstrucci6n o refuerzo en caso de daños y pr2 
porcionar protecci6n contra la acumulaci6n de daño estructural· 
durante series de temblores. 

Para resistir las fuerzas laterales provocadas por los 
sismos, se dispone básica~ente de sistemas estructurales a base 
de marcos rígidos constituidos por trabes y columnas unidos ad~ 
cuadamente, sistemas estructurales a base de muros y sistemas -
estructurales formados por combinaciones de muros y marcos rig! 
dos. 

SISTEMAS A BASE DE MARCOS RIGIDOS: 

Son bantante empleados en la construcci6n de edificios de 
uso general, en los que se desconoce la distribuci6n de los es· 
pacios durante la etapa de cálculo y se desea dar amplia líber· 
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tad de uso. Se conocen también como estructuras esqueléticas y 

se construyen principalmente de concreto reforzado o de acero · -
estructural. 

Este tipo de estructura puede desarrollar una buena ducti
lidad baj~ la acci6n de los efectos sísmicos. 

Las deformaciones laterales de este tipo de estructuras 
son mayores, en general, que las de sistemas a base de muros y -

deben dejarse las holguras constructivas necesarias para que 
esas deformaciones p~e<lan tener lugar, previendo las concxiones
adecuadas de instalaciones, fachadas, muros divisorios, etc. 

Una dependencia menos obvia de la soluci6n 6ptima, con res 
pecto a las intensidades de diseño se refiere a la concentra--
ci6n de rigidez. 

Diferentes soluciones de marcos con o sin -contravicntos: 

a) Cuando no se disef.a por sismo o cuando se diseña para 
temblores muy intensos. 

b) Para sismos moderados. 

e) y d) Para sismos moderados y fuertes. 

dl 



48 

SISTEMAS A BASE DE MUROS: 

En las construcciones en zonas sísmicas, es ventajoso el -
empleo de muros para resistir fuerzas laterales, en vista de la 
gran rigidez de estos elementos para cargas contenidas en sus 
planos. 

La ductilidad que pueden alcanzar estos sistemas, es varia 
ble, pero en general, es menor que la que se alcanza con otros -
sistemas. 

Estos muros se han denominado muros de cortante, debido a 
que con frecuencia gran parte de la carga lateral de un edificio 
y la fuer:~ cortante horizontal se transfieren a estos elementos 
estructurales. 

/I 
I . I 

/ 
/ 

/ muro de cortante 
en voladizo 

En ocasiones se usan grupos de muros unidos entre sí y pa
ra formar tubos verticales, que pueden comportarse de manera muy 
eficiente para resistir los efectos sísmicos, con ductilidad ade 

cuada. 

Disposiciones diferentes de los muros de cortante: 

a) Para sismos de intensidad media y edificios de poca al-

tura. 
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Si es pequeña la relaci6n de altura a la menor dimensi6n -
de la base o la intensidad de diseño es baja. 

b) Para sismos intensos o edificios moderadamente altos. 

El=. ·-t-· . .E. 
-· • • • "f 

-· -· ·-·--· 
SISTEMAS ESTRUCTURALES A BASE DE MARCOS Y MUROS: 

Es muy frecuente la combinaci6n a base de muros y marcos,
en edificios de gran altura, esta ~ombinaci6n puede ser eficien
te. 

Los muros~n voladizo, transmiten la misma carga a detcr. 
minada altura, lo que hace que el muro de cortante sufra distor
siones flexionantes y que tome una pendiente constante por arri
ba del nivel de carga. Las secciones originalmente horizontales 
en cada piso se inclinan. El marco presenta desplazamiento de -
traslaci6n y tiende a hacerse vertical por arriba del nivel de -
la cargi-1.. 

Cuando se desprecian los acortamientos de columnas, los 
pisos perm~necen horizontales. Debido a la incompatibilidad de 
las deformaciones, un muro deo.>rtantc puede C'!'Onerse a un marco · 
rígido en los pisos superiores. S6lo en los pisos inferiores 
las dos estructuras se asisten mutuamente para transmitir la car 
ga. 

Muro 

/ 
/ 
/ 
I 

--, 
1--....----1--, 

1--.;----1- - ~ 
i--....----i--~ 

-------.J 
1--+----i- _J ____ .....,. __ _! 

1 -------, .......,,_._~--/ 
/ / . : 

Morco 
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Al desplazarse lateralmente un sistema marco-muro, se pr~ 
ducen deformaciones en las trabes, ligadas al muro tanto las 
que están en su plano como las perpendiculares. 

Estas deformaciones a su vez afectan al resto de la es-· 
tructun. 

1 

PLANTA 

- -
I I ' l '/j I { 

- . 
I"' -- t, ~/ 

-- -

_;_ 

1P;in ?J;:P; v. iV ........... , ~~ ~>¡; V. i;t 

ELEVACION 
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CAPITULO IV. 

RECOMENDACION SOBRE ESTRUCTURACION. -----------------------------------

El tipo de estructuración que se haya elegido es fundamental 
para el buen funcionamiento de un edificio. Pero no s6lo esta 
elección se hace y ya, sino que se deben tener en cuenta ciertos 
detalles, algunos de los cuales ll no considerarse pueden afect~r 
seriamente el comportamic;1to c~tructural. 

En este capitulo, daremos algunos detalles para la soluci6n
estructural y recomendaciones para el predimensionamiento de los 
elementos estructurales. 

Toda estructura debe ser, siempre que sea posible: 

l. Simple. 
2. Simétrica. 

3. No ser demasiado alargada en planta o elevaci6n. 
4. Tener uniformidad y distribuci6n continua de esfuer--

zos. 
S. Tener miembros horizontales en los que se formen arti 

culaciones, antes que en los miembros verticales. 

6. Tener sus esfuerzos en relaci6n ton las propiedades -
del subsuelo. .• 

Esta última condici6n no se ha respetado en muchas ocasiones. 

En general, se sabe que, una estructura flexible se comporta mejor 
cuando está desplantada en un suelo rígido y una rígida cuando lo 

está en suelo blando. 

Lo importante es que haya bastante diferencia de ser posible 

entre los períodos dominantes propios del terreno y de la estruc

tura. 
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MUROS DE CORTANTE. 

El repentino cambio de una secci6ri de muro a columnas·redu 
ce drásticamente la resistencia a flexión de la estructura de -
voladizo en la crítica sección de la base. 

Las columnas del muro de la figura podrían llevar a una 
falla del edificio al que forman parte en la presencia de un 
sismo. 

Por lo general, las estructuras irracionales de muros de -
cortante no se pueden resolver mediante análisis estructural 
normal, por lo que se deben evitar, sustituyéndolas por alguna
soluci6n mejor. 



CORRECTO 

muro de cortante 

h 
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INCORRECTO 

Evitar voladizos. 

EITitar cambios de 
rigidez con la al
tura. Presenta 'pr2_ 

blanas de análisis 

~m?l;;~~'l,zi"m,.,.~ y detallado. 

h (4b 

rnuro de cortante 

h 

Fdificios muy al
tos presentan pro

h ) 4b blemas de desplaz! 

mientes llUlY gran-
des. 

Estas reglas pueden rarperse solazoonte CX)ll análisis dina:nio:> y detalles 

cuidadosos. 
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Regla simple para anchos de vigas y columnas en edificios -
sísmicos de concreto reforzado. 

columna 

trabe 

CORRECTO INCORRECTO 

El ancho de las vigas no debe exceder mucho el apoyo de la -
columna. Presenta problemas de continuidad. 

Las trabes que van a resistir fuerzas horizontales deben ap~ 
yar siempre sobre las columnas. Debe evitarse que se salgnn del 
eje. 

colocación correcta 
de trabes 

trabe fuera de eje 

CORTE A-A 

CORTE B-B 
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En la arquitectura moderna se emplean varios detalles estruc 
turales para los que no se han encontrado criterios satisfacto-
rios de diseño. Entre ellos se encuentra el uso de conexiones -
excéntricas entre vigas y columnas. Esta uni6n origina fallas -
localas, durante los sismos, al no considerar la excentricidad -
se producen diseños muy defectuosos. 

columna 

PLANTA 

columna 

ELEVACION 

COLUMNAS CORTAS. 

Cuando se tienen muros interrumpidos cerca de la losa supe-
rior (para ventanería) se presentan las columnas cortas. 



colum a 
corta 

S6 

ELEVACION 
muro de mampos1ert'a 

Parte de la columna se encuentra restringida lateralmente, -
lo que implica que al presentarse un movimiento sísmico, la colu~ 
na no restringida falle, debido a que tiene fuerzas mayores que -
para las que se diseft6 produci6ndose una falla por cortante. 

concentración de 
esfuerzos 
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El muro evita que la columna falle 
por compresio'n. 
Fallo por cortante en una zona 
menor. ----..,. 

I 
I / 
I 
I falla por , 
¡ f lexocompresion 

Para evitar las fallas por columnas cortas se deben pasar 
los muros fuera del eje de columnas, o sea a paños de éstas. 

muro 

A 

PLANTA 

muro 
trabe 

columna 

CORTE A-A 

Mientras más r-... uniforme sea la estructuración, se tendrá mejor 
cornportamien to!. ............ / .............. _ 

-

..... -
....... -

-....... 

..... ..,¡ 

I 
I 

se debe 
(buscar 
slmétria) 

muro rígido 
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Evitar las columnas que nacen en niveles superiores. 

Las trabes sobre las que apoyan las columnas deberán soportar 
a éstas. 

----- ----
---- -----

DETALL E - 1 

Claro que este problema puede resolverse con la ayuda de los 
métodos matriciales de análisis estructural. 

Cuando se tenga una viga continua con claros srandes y un cl! 
ro pequeño intermedio, el peralte de éste deberá reducirse para 
evitar concentraciones de esfuerzos. 

r--
' 1..-------. r--- .... 
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Siempre que se tengan muros de concreto en una estructura,
deberán usarse para resistir fuerzas sísmicas y no desligarlos -
de las estructura porque se desperdicia su capacidad de resiste~ 
cia a cortante. En ocasiones resulta mas ronveniente desligarlos. 

muros de elevador y. de 
concreto deben unirse. 

O muros de concreto 

+---r·-t 
~--qr--~ 

Los claros de columnas (crujías) como máximo tendrán una lon 
gitud de 10 mts. 

" 
L < IOm. ~ t 

En el caso de tener sistemas de piso formados por trabes y -

losas, la separación entre trabes debe ser tal que evite que la -
losa sufra deformaciones y aremás debe hacer que ~sta se· comporte

como un diafragma rígido. 
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Esta separaci6n puede obtenerse usando las fórmulas para 
calcular el peralte dadas por el R.D.F. (más adelante se inuica· 
c6mo), si el tablero es muy grande el peralte también será gra~ 
de, lo que implicará la roducci6n del tablero mediante trabes in 
termedias, que se conocen como trabes secundarias. 

trabe secundarla. 

Las trabes secundarias que se tongan para disminuir el peral 
te de losa, se colocarán de tal manera que sus descargas no pro-
duzcan deformaciones excesivas a los miembros, esto es, se apoya· 
'rán sobre aquéllos que deformen monos, o sea sobre los claros cor 
tos. 

Si colocamos las trabes en el sentido corto, 
gas se llevarán la mayoría de la carga del piso. 

t 
L2 > L1 

las trabes lar· 

Esto ocasionará que dichas trabes se deformen bastante, sim· 
plemente por tener un claro grande, se deformarán más. 

Una trabe de longitu1 grande se deformará más que una que 
tenga longitud corta. 

~ .. --4-.a-:ZS 
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CJlocaci6n correcta de trabes secundarias. 

trQbes 
principales 

trabes secundarias 

Hay que tomar en cuenta que en ocasiones se ten<lrá la nec~si 
dad de npoyar las trabes en claro largo, cuando se presente ~sto, 
ser6 necesario que este elemento se revise por flecha, o bien de
berá tener una escuadría que garantice su buen comportamiento. 

Debe evitarse que las tiabes secundarias se crucen, puesto
que no se sabrá que trabe apoya sobre quién. 

t 
L t 

Se podri hacer lo anterior s6lo que se haga un análisis rig~ 
roso del sistema de piso (Retícula plana). 
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ELEMENTOS NO ESTRUCTURALES. 

Los elementos no estructurales son aquéllos que no van a 
resistir fuerzas laterales. Por ésto se deben proteger, aislán
dolos parcialmente, tomando en cuenta la magnitud de las deforma 
cienes estructurales para las que se desea disefiar y a la defor· 
mabilidad de los elementos entre sí. 

Se deben dar holguras entre las estructuras y los elementos 
que no forman parte de ella. 

Existen varias soluciones que permiten el deslizamiento re-
1 ati vo entre un borde y la losa más pr6xima. 

Cuando se tengan muros divisorios y se tenga una estructur~ 
ci6n a base de marcos, los muros deberán colocarse de tal manera, 
que no sufran dafio alguno, por el desplazamiento horizontal -
en un sismo. 

En el capítulo IX se da una alternativa para desligar los -
muros de la estructura. 

Los principales problemas son causados por la uni6n inade-
cuada de estos elementos a la estructura, provocando que, al de
formarse ésta, se recargue con mayor o menor intensidad que en -
aqu~llos, que al no estar diseñados para resistir los efectos 
del sismo, pueden sufrir daños consider~bles. 

Es frecuente que la estructura también resienta daños impo! 
tantes, pues no está diseñada para tomar los esfuerzos que le 
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transmiten los muros, que debido a su elevada rigidez impid~la -
<leformaci6n de la estructura si no hay holguras constructivas ade 
cuadas. 

Resulta pues importante definir claramente en los planos 
constructivos cuales son los elementos que forman parte integran
te de la estructura y cuales son no estructurales, indicando la -
forma en que deben colocarse, las holguras constructivas que de-
ben dejarse, incluyendo los acabados y otras precauciones que se 
juzguen pertinentes. 

El estructurista no puede lograr que una forma estructural -
(ineficiente) pobre, se comporte satisfactoriamente en un temblor. 

CHOQUE CONTRA ESTRUCTURAS. 

Cuando se produce golpeteo entre dos estructuras entre losus 
y áreas no cubiertas por revestimientos caros pueden tener conse-
cuencias de poca importancia. Pero cuando por ejemplo una losa 
de una estructura golpea a columnas de otra se tienen resultados -

graves. 

El choque entre edificios puede tener consecuencias legales 
entre sus propietarios. 

Por lo anterior, para evitar esto, se debe dejar espacio en
tre el edificio que se diseña y las colindancias,suficientemente -
anchas como para que sea poco probable el choque. 

r- - "'\"t- ,_ -- ..... 
y \ 

I \ 
I /\ \ 
I ( \ \ 
I I \ \ 
I 

,. ,,,, , ..... . 



64 

El cstructurista debe considerar la posibilidad de inclina
ci6n del edificio debido a asentamientos diferenciales de la es
tructura, así como de los edificios adyacentes . 

C"' .... ---~ 
1 -- 1 ' \ \ 1 • 

... __ ....... , 
1 

' 1 

LIMITACIONES IMPUESTAS POR DESPLAZAMIENTOS RELATIVOS, 

Se entiende por desplazamiento relativo, el desplazamiento 
de entrepiso que será igual al desplazamiento total del piso supe
rior menos el desplazamiento total del piso inferior. 

¡~ 

d' = desplazamiento relativo 

El objeto principal de evitar desplazamientos grandes, es li· 
mitar el d~fio a los elementos no estructurales como muros, aplana· 
dos, revestimientos, vidrios de las ventanas e instalaciones. 

En el caso de tener desplazamientos excesivos, puede modifi·
carse el disefto, (eligiendo una estructura m6s rígida) ~bien cam· 
blando los detalles de las conexiones con los elementos no cstruc· 
tura les. 

Cuando se tienen muros divisorios, resulta sencillo colocar-
los en planos que no contienen columnas. 
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La protecci6n de los vidrios de las ventanas con respecto a 
las deformaciones laterales de la estructura a veces se ha logrE_ 
Jo montando los marcos de las ventanas sobre resortes que los li 
gan contra los marcos de la estructura. 

LOSA RETICULAR. 

Colocaci6n de Casetones. 

Por lo menos debe haber seis hileras de casetones en el cla
ro !:lás corto. 

La nervadura del eje y las dos adyacentes deben ser m¡s an-
chas, esto es para darle mayor rigidez a los marcos. 

Af 
1DDDDDDD1 columna 

o 00000 T~ 0000 ner adura 1ooood~i: 
A~ 

PLANTA 

Se debe tomar en cuenta que 
bloques de poliestireno es menos 
de mortero. 

CORTE A-A 

~f!i,'il 

cuando la lo_s.a,c.e'~íi g.e'r.acÍa con 

rígida que si tu.viera bloques -

Es necesario que alrededor de las columnas exista una zona
maciza, por lo que se deben quitar por lo menos cuatro casetones. 



ZOl'IO 
maciza 

COLOCACION DE COLUMNAS. 
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o 

columna 
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La secci6n de columnas se puede reducir a medida que se au
mentan los niveles, para ahorrar el consumo de material. 

La forma correcta de reducir las columnas se indican en la 
fig. a) en la fig. b) se tiene una colocaci6n muy empleada pero 
poco recomendable; 

detalle-1 

, 

f i e;¡, Q f 1 CJ. b OETALLE-l 
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PREDIMENSIONAMIENTO 

Para poder calcular las estructuras es indispensable cono-

cer en forma aproximada las dimensiones de los elementos que for 

man el sistema estructural. 

A continuaci6n se presentan procedimientos para predimensi~ 

nar algunos elementos. 

PROCEDIMIENTO PARA DETERMINAR EL PERALTE DE LOSA ( LOSA ALIGERA

DA CON BLOQUES DE MORTERO) 

1.- Suponer espesor de losa h=25 3 45 cm. 

2.- Calcular el p. propio con el 70% de lo que pesaría si fuera

maciza. 

W=O • 7 h x 2.. 4 ( tpn/m2) 

3.- Calcular la carga total W=Wv + Wm 

Wv= carga viva 

Wm= carga muerta 

4.- Calcular d 

5.- Obtenido d calcular h=d + 3 cm. 

. . . . . . . . 

6.- Calcular nuevamente el peso propio conociendo la distribu~-

ci6n de casetones. 

bl 
OBTENCION DEL PESO PROPIO 

1.- Calcular el volumen de un tablero como si fuera macizo. 

2.- Restar el volumen de casetones, queda el volumen de concreto. 
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3.- Vol. de concreto X 2400 Kg/m3= peso del concreto. 

4.- Sumar peso de los casetones, (en caso de ser de mortero). 

5.- Dividir entre el área de tablero. 

PREDIMENSIONA.MIENTO DE LAS COLUMNAS 

Las columnas son los elementos que van a resistir princip~! 

mente las fuerzas horizontal~s, de ahí que al proponer su sec--

ci6n ésta debe ser la mejor posible. 
En seguida tenemos una secuencia para proponer su secci6n:-

1.- Se calcula el área tributaria correspondiente a la columna -

a analizar. 

8/2 

A rea tributarla • A t 
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2.- Con el valor de la carga multiplicada por el !rea obtenernos 
la descarga por piso (en toneladas). 

1 
W=AT ~; W 

W=ton/m2 

(área tributaria) 
W~descarga en toneladas 

3.- Se hace un análisis estático, con el fin de obtener cortan-

tes aproximados. 

~R V3 
. '/ 

4.- Con los cortantes obtenidos, se calculan los momentos apro-

ximados en cada entrepiso. 

M = VH 
2 

5.- Para dimensionar la columna, se toma la descarga acumulada -

(obtenida en (2), y el momento correspondiente al entre!)iso, 

cuya columna se quiere conocer. 
Para la secci6n de columna se recomienda. 

L'lOTA: 

b 

h 
b 

: l. 5 

Este procedimiento no es el anico, algunos en base a la ex

periencia proponen las secciones. 

A= _f__ 
ó o.is f'c 

0.20 
P ( carg·a de servicio en 

Kg. ) 
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PERALTE DE VIGAS Y LOSAS 

Las vigas y losas de concreto reforzado deben tener peralte 
de magnitud suficiente para evitar deformaciones excesivas. 

El tipo de piso de concreto reforzado m~s comOnmente usado
es el que consiste de una losa maciza apoyada sobre dos vigas p~ 

ralelas, las cuales descansan sobre trabes y éstan a su vez so-

bre columnas. Estas losas, como se había mencionado, trabajarán 
en una direcci6n cuando la relaci6n de claro largo a corto sea -

mayor de 2, y se conocen como losas en una direcci6n(de viga);su 

espesor es uniforme. 

-r\r * J--f-1- -- -- - - - - -- - - --M--l 
~n- ---- -- - - -rr--í 

1 1 

..b-J L 
r-1 n 

1 1 

J t, r-
1 1 

}&-=---
..!y.. 

t 

1 1 

-- ___ _J L-1.-+ 
-----¡r-"í 

11 -ti _____ JL-1-
------ir_, 

1 1 

- -----~-\. - - - - ---\-,J--9 
. .J.,d. 

refuerzo princi poi 
1 • 

t 

fff,____~···· .... _·¡ ......... ·_ ... "'"'·yp 

·-> 
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El refuerzo principal de estas losas va en una sola direc-
ci6n, de viga a viga. 

La deflexi6n de los miembros que trabajan en una direcci6n
no necesita calcularse si el espesor total del miembro cumple -
a:m el m!nimo especificado en la tabla (del ACI 318-77) 

TABLA N.11. l. 

\ ESPESOR MINIMO h 
SIMPLEMENTE UN EXTREMO AMBOS VOLADIZO 1 
APOYADA CONTINUO .EXTREMOS 

MIEMBROS CONTINUOS· 
zs; zs ! zs.. 2S 2S zs 3 zs: 2S l.;::s; 2S. 

+ 
L 

+ ~-+ r+ ·Pij 
Losas macizas 1 

en una dirección 
L/20 L /24 L/28 L/10 

Vigas o losas 
nervadas en una L/16 L/18.5 L/21 L/8 
dirección. 

Seg~n el R.D.F. 77 podrá omitirse el cálculo de deflexiones 
si el peralte efectivo se cálcula como: 

Perímetro del tablero paro 
d,= 3 00 ~ 02 t 

ª·l=D 
f s (. 2oookQ /cm2 

w ( 380 kQ/ m2 

Para este cálculo la longitud de lados discontinuos se in--

crementar4 50%, si los apoyos de la losa no son monol!ticos con 
ella, y 25% cuando lo sean. 
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En losas alargadas no es necesario tom~r un peralte mayor -
que el que corresponde a un tablero a2 =2a1 donde a2 es el claro -
largo y a1 es el lado corto. 

El peralte efectivo ser& 

d = 0.034 fytsw 1 d 1 para 

dónde fa = O. 6 f y 

w = carga en condiclon~s 
de servicio ( kg /m ) 

fs > 2000 kg /cm2 

Y w > 380 ko / m2 

El peralte de la losa ser& h=d + r donde r es el r~cubrimi
ento (2 cm.) se recomienda que el peralte de losa sea 10<h<l2 cm; 

y cuando el tablero nos de un peralte mayor se recomienda poner

trabes secundarias. 
Se puede ver que la separación de las trabes depende de la-

carga. 

A continuación se presenta una tabla que nos da la separa-
ci6n de trabes secundarias en funci6n de la carga total para ac~ 

ro.fy=4200 kg/cm2. y considerando un tablero de lado corto a¡ y
lado largo a2=2a1 p~ra peralte total de losa de 10 y 12 cm. 

01= lado corto• seporacloh 
et1tre trabes 
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l~ (kg/m2) h=lO cm. h=l2. cm. 
a 1 (cm) ~l (cm) 

.too 370 464 
500 350 439 
600 335 419 . ·' 

n''\ 

700 323 403 

800 312 390 
900 303 379 

1000 295 369 

1100 28 s 360 
1200 2 8 z ~-? 

,) .:i -

1300 276 34 5 

1400 2il 339 

1500 266 333 
\ 

Para otro tipo de tablero aplicando las f6rmulas anteriores: 

4 2(a2 + a
1

) 
h = 0.034 vfs"W X + 2 

300 

(h - 2) X 300 
(a2 + ª1> = 4 

2 X 0.034VfSW 

De donde la separaci6n de trabes para cualquier tablero es: 

(h - 2) ij 150 
ª1 = - ª2 

0.034 'Jfs w 

Para el caso de az = 2a¡, se obtiene la tabla anterior. 
Generalmente al poner trabes secundarias los tableros que se ori 
ginan son tableros alargados con az=2a1. Sea el siguiente tablero: 
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W=BOO kg/m2 
L.1l·0º 
+ 10.00+ 

Para localizar las trabes secundarias de la tabla. 

Para h=lO cm. se tiene a1 =312 cm. podemos poner 2 trabes -
para losa de 10 cm. localizadas a L/3 lo que nos da una separa-

ci6n menor que 312 cm. se puede ver que los tableros formados 

son alargados con L2)2a 1 

Er ncasiones se tendrán.tableros menores en los que se pue
i¡' sacar su peralte de losa aplicando la f6rmula, 

Para proponer la secci6n de las vigas podemos usar la tabla 

dada por el ACI. (tabla 1) o también podemos proponer escuadrías 

mayores para estar más del lado de la seguridad. O si se quiere 

ser muy preciso se puede diseñar la trabe, de acuerdo a lo que -

va resistir claro que· esto se puede hacer s6lo con las trabes s~ 

cundarias, a menos que se haga un análisis aproximado para las -

principales. 

Una vez propuesto el peralte (h) se elige el ancho de la -

trabe en base a los siguientes l!mites 

1.5 < h /b < 6 

Se recomiendan los siguientes 

h 
b 
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e A p I T u L o v.· 

ANALISIS POR CARGA VERTICAL 

Idealizaci6n: 

Una vez que se ha definido el tipo de estructuraci6n y su-
puesto escuadrías de los elementos que la componen, el siguiente 

paso a seguir es la idealizaci6n. En esta etapa, que es muy im

portante, se debe tener buena im~qi~~~i6n para poder visualizar 
la estructura y así darse Ct'e:nta de qué elementos van a resistir 

las fuerzas laterales y cual~s no. 

En la idealizaci6n se deben formar los elementos estructura 

les (marcos, muros) y ver las restricciones arquitcct6nicas y la 

manera de salvarlas, como ejemplo podemos citar la trabe de un -
estacionamiento en la que el peralte estar~ restringido debido -

a que debe haber una altura libre mínima para la circulación de 

vehículos. 

o 
altura libre 

Otros detalles como este, pueden pasarse por alto y al dar

nos cuenta de esto habrá que hacer modificaciones, que en ocasio 

nes serán mínimas. 
Es en esta etapa en la que el ingeniero estructurista puede 

confirmar si la forma de estructurar fu~ la m~s conveniente. 
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En la idealización ya deben conocerse la separaci6n entre -

ejes de columnas, alturas de entrepiso, tipos de techos, pisos,
muros etc. 

Una vez elegidos todos estos elementos pueden determinarse 

las cargas que van a actuar en la estructura y la forma en que -
va a distribuirse. 

El siguiente paso a seguir es el análisis de cargas. 

A continuaci6n se presenta la planta de un edificio de 20 -
niveles que diseñaremos con dos tipos de estructuraci6n, la pri

mera con trabes acarteladas y la segunda con losa reticular. 

El objeto de estos diseños es com?arar las estructuras y Gb 

servar su comportamiento para que en base a esto podamos elegir 

lu mejor de ellas. 

~-ª- --6~ 10 ~ 
,y 

e 

l ~ ! l 
8 

a 
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Sección del muro de elevadores t = 30 cm. 

t 75 t 80 t 120 t ::~_IE_~O t 75 t 

Las siguientes figuras muestran los marcos que forman

la estructura (etapa de idealizaci6n). 

·~ . 
EJES AyD 

1 y3 

¡1 8 f·'~e.a¡I 8 6 10 8 G 10 
r. ft-Fi ~ 

. -

15 

10 

5 

1 

P.B. _ .. . ... . .. . .. 
EJES 2y 3 EJE B EJE C 

:¡3.25 

13.26 
3.75 
4.25 
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ESTRUCTURACION PROPUESTA PARA EL SISTEMA DE 
TRABES ACJl.RTELADAS Y l~OSAS, 

Bm 6 1 (l 
0 

1 

Losa de 10 cm de espesor. 



SECCION DE COLU?>NAS. 

P.B. a Niv.9 

Niv.10 a Niv.14 

Niv .15 a Azotea 

P.B. a Niv,9· 

Niv.10 a Niv.14 

Niv .15 a Azotea 
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105 X 105 cms. 
95 X 95 cms'~. 

85 X 85 cms. 

120 X 120 cms. 
100 X 100 cms. 

90 X 90 cms. 

PERALTE DE LOSA Ili:IICULAR h ·. -1:; i.:m~. 

Estructura con trabes y Josas. 

Estnlctura con losa reticular. 

SECCION DE TR!\BES PRINCIPALES,(Estnictura con trabes ncartcladas). 

-r~-0_.3L~~+~~º-·4_L~-+-~-º·_3L __ -+ 

TR~ES SECUXDARIAS DE 25 X 50 cms. 
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ESTRUCTURA CON TRABES ACARTELADAS. 
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ANALISIS DE CARGAS 

Estructuraci6n con trabes acarteladas. 
Nivel = Azotea. 

Suponemos la losa de 10 cm. 

Peso propio de losa 0.10 X 2400 = 
Peso adicional 

Relleno de tezontle de 15 cm. promedio 

0.15 X 1500 = 
Firma de 3 cm. 0.03 X 2100 = 

Peso adicional 

Impermeabilizante 

Enladrillado 0.03 X 1800 = 
Plafond 

Total: carga muerta 

Cargas vivas: Carga ve ti cal 
Sismo 

Carga total: 

Carga vertical = 692 + 100 = 

Sismo = 692 + 70 = 

240 Kg/m2 

20 Kg/m2 

225 Kg/m; 
63 Kg/m 

20 Kg/m2 

20 Kg/m2 

54 Kg/m2 

50 Kg/m2 

692 Kg/m2 

100 Kg/m~ 
70 Kg/m 

792 Kg/m2 

762 Kg/m2 

NOTA: las cargas vivas fueron tomadas del R. O. F. 
Nivel: Entrepiso 

Suponemos la losa de 10 cm. 
Peso propio de losa 

Peso adicional 

Entortado 

Peso adicional 
Acabado 

0.03 X 2100 = 

240 Kg/m2 

20 Kg/m2 

63 Kgfrn2 

20 Kgfm2 

:55 Kg/m2 



82 

Densidad de muros 70 Kg/m2 

Plafond 50 Kg/m2 

Carga muerta = 518 Kg/rn2 

Cargas vivas: Carga vertical 240 Kg/rn 2 

Sismo 90 Kg/rn 2 

carga total: 
Carga vertical = 758 Kg/rn2 

Sismo = 608 Kg/m2 

entortado 
relleno í oca bado 

plafón 

Nota: La carga viva de 240 Kg/m2 se obtuvo por áreas tribu
tarias y se tomó la más desfavorable para todos los tableros. 
Revisión del peralte 
Peralte m!nimo 
d = Perímetro del tablero 

300 
(Segtln R .D.F. ) 

Nota: En losas alargadas no es necesario tomar un peralte ma 
yor que el que corresponde a un tablero con a 2=2a 1 (R.D.F.-401). 

a2=Lado largo 

a1=Lado corto 

. tablero a usar 
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Para calcular el peralte de la losa entre los ejes 1 - 2 y A - B en vez 

de usar la longitud total L2 se usará una longitud mmor, para formar un tabl~ 

ro caio el que se muestra en la figura anterior. 

La f6rmula antes mencionada e:s aplicable cuando: 

fs ~ 2000 Kg/crn2 y W ~ 380 Kg/m
2 

Para otras ccrnbinaciones de fs y W, el peralte efectivo rnin.irro se obten-

drá multiplicando el valor de la f6nrula anterior por el coeficiente: 
4 

e = O. 034 Vf.;"W 
donde: fs = esfuerzo en el acero en condiciones de servicio, en Kg/cm2, (puede

suponerse igual a O.Gfy). 
? 

W :::: carga en condicione:::. de serv_.cio er1 l\g/m~· 

E:STR!..Cl'llRACim PROPUF..STA PAAA EL SISTEM.~. üE TRABES Y LOSAS. 

CD ª ® ª ® 'º <~~~ ----------· -· ---·-<Ate·._ r:3 -e en EJ '-'2.:·,_ ~------¡--·--~--·--·--
__ .__ --- ------ . --· +--- ---· --· -

,,.--2.67 ' ' 
(~ºº º r~--------El 
2~50 -- "--· -·¡-----;-------·-

.r-2.50 -. - - C3 ' El 
',~·57° cp 1 ------ ------------· 2.s¡_ ;_ _______ _,____ ¡ 
~ G-------tE!J-'-1-----t-CJ-· -------6 

CAICULO DEL PERALTE. 

Se ha supuesto un peralte de lo~ de lOan. y se ha hecho el anilisis de

cargas. 

Revisa.raros ahora si el ~te es correcto. 
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Tablero de 267 X 1000 cm, 

Se trata de un Lctbleio dlargauo, por lo ~ante: 

ª2· = 2ai 
a 1 = 267 cm. 

a., = 534 cm • .. 
(267 + 534) X 2 

d =--------
300 

d = 5,34 cm. 

W = 792 Kg/m2 (AZOTEA) 

e = 0.034 ~ 0.6 X 4200 X 792 

e = 1.28 

d = 5,34 X 1.28 6.84 cm. 

recubrimiento = 2 cm. 
Peralte total h = 6.84 + 2 = 8,84 cm, menor que el supuesto -

por lo que se usará h=lO cm. en aiotea. Para el entrepiso se usa
rá el mismo peralte puesto que la carga en este es menor que la de 
la azotea. 

Estructura Reticular. 

Para hacer el análisis de cargas, necesitamos conocer el pe-
raltc de la losa. 

Suponemos losa de 45 cm. de peralte, esto lo hacemos porque -
es un edificio alto y necesita tener bastante rigidez. 

Seguiremos la secuencia dada en el capítulo anterior, en Pre
dimensionamiento (obtenci6n del peso propio). 

Se tomará el tablero más desfavorable, que es el de 6 X 8 mts. 
(tiene menos casetones). 
1.- Volumen del tablero. 

2
• _ ~0:.::• a: ~.:.!º:.: x o. 45 = 2t. 6 m

3 
, '."} ~ ,: ,: 'J: , ¡e 

... ··~ 40cm. o·• .H 
N1lmero de casetones = 58 de 60 x 60 cm. 
V= 0,6 X 0,6 ·X 0.4 X 58 = 8.352 m3 +SO + 1 

3.- Volumen de concreto= volumen del tablero - volumen·de caseto-
nes. 
V = 21.6 - 8.352 = 13.248 m3 

Peso w = V X ~e= 13.248 X 2400 Kg/m3 = 31795.2 Kg. 
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4.- w :...!!._ = 31795.2 = 662.4 Kg/m2 
Area 6 X 8 

Por lo tanto: peso propio = 662 Kg/m2 

A continuaci6n se presenta el análisis de cargas con el pera_! 
te supuesto (h=45 cm.) 

Nivel: Azotea. 

Peso propio de losa 662 
Peso adicional 20 
Rellenp de tezontle 0.15 X 1500 = 225 

Firme 0.03 X 2100 = 63 
Peso adicional 20 

Impermeabilizante 20 

Enladrillado 0,03 X 1800 = 54 
Plafond 50 

CARGA HUERTA= 1114 

CARGAS VIVAS: Carga vertical 100 

Sismo 70 
carga total: 

carga vertical 

Sismo 
= 
= 

1214 Kg/m2 

1184 Kg/m2 

firme lmpermcablllzante 
enladrillado 

Kg/m2 

Kg/m2 

Kg/m2 

Kg/m2 

Kg/m2 

Kg/m2 

Kg/m2 

Kg/m2 

Kg/m2 

Kg/m2 

Kg/m2 



Nivel: Entrepiso 
Peso propio de losa 
Peso adicional 

Entortado 0.03 x 2100 = 
Peso adicional 
Acabado 

Densidad de muros 
Plafond 

Cargas vivas: 

Carga tntü: 
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CARGA MUERTA = 

Carga vertical 
Sismo 

.-.:arga vertical = 1140 I<g/rn2 

:~Lmo = 1030 Kg/m2 

REVISION DEL PERALTE DE LOSA, 

662 Kg/m2 

20 I<g/m2 

63 Kg/m2 

20 I<g/m2 

55 I<g/m2 

70 Kg/m2 

so Kg/m2 

940 Kg/~2 

200 Kg/m2 

90 Kg/m2 

Segan el reglamento del D.F. puede omitirse el cálculo de de 
flexiones si el peralte efectivo es: 

d = k L (1-2 c/3Ll 

donde: 

L = longitud del tablero (claro mayor) 

e = dimensi6n de la columna o capit~l paralela a L. 

k = coeficiente cuyo valor es: 

Losas con 
ábacos k= 0,0006 ~sw ?; 0.02 

Losas sin 
ábacos ¡¿ = 0,00075 v fs~·1 ) 0.025 

donde: 

fs = esfuerzo en el acero en condiciones de servicio, puede supo

nerse fs = 0.6 fy, en I<g/crn2 • 
W = carga en condiciones de servicio, en I<g/cm2• 

Los valores obj:enidos de "d11 deberan aumentarse 20 por cien
to en tableros exteriores y en losas aligeradas. 

' 
1 

1 
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Continuaci6n del proyecto. 

Se tomará el tablero de 8 x 10 rnts. p·or ser el m!s grande. 

Carga de serv1c1~ (entrepisol: 
2 W = 1140 I<g[m 

Esfuerzo en el acero: 
fs = 0.6 x 4200 = 2520 Kg/cm2 

Aplicando la f6rrnula para losas sin 
K = 0.00075 ~ 2520 :X 1140 
K = 0.0309 

Peralte d = 0.0309 X 1000 (1-2 }' 
""' d 28.84 cm. .,) = 

,¡· 

4bacos: 

o. ll 

Por ser tablero exterior y ser losa aligerada el valor de 
"d" se aumentará: 

d = 28.84xl.2xl.2= 41.53 cm. 

Por lo tanto, el peralte total será: 
h = d + 3 

h - 41.53 + 3 = 44.53 cm. 
aproximadamente h = 45 cm. por lo que el análisis de cargas Leal~ 
zado es correcto: 

Para hacer la estimaci6n del peralte, ál cociente c cuede to 
marse igual a 0.1, esto se hace porque generalmente no ~e- conoce~ 
las dimensiones de las columnas y para poder estimarlas es necesa 

rio conocer el peso de la losa. 



88 

Los sistemas de 9iso en cada nivel, deben soportar las car
gas estáticds o móviles. 

Los elementos estructurales que forman parte del sistema de 

piso, pueden tener doble función, una transmitir las fuerzas ver 

ticales y la otra resistir las acciones horizontales, debido a -

viento o sismo que se presenten. 

Estos elementos estructurales, llamados trabes, al ligarse 

a las columnas, dan rigidez a los marcos y se diseñarán de acueE 

do a los resultados que se obtengan de hacer el an5lisis estruc

tural. 

trabe columna 

Una vez elegido el sistema de 9iso, debe considerarse que -

éste, ante la acción de fuerzas horizontales, ~e comporta como -

diafragma completameilte r!gido en relaci6n con la estructura for 

rnada ?Or el conjunto de ~arcos. 
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Deformación de 
la losa (sistema 

~---o._ de piso). 
:I'\ 1 \ r--

1 . \ . 1 y 
1 , 1 1 
· · 1 I 

1 / 1 / 
óL-·---8/ 

Si este diafragma no tiene ninguna rigidez, cada marco se -

comportarél de manera independiente. 

Lo que se debe buscar es que la estructura se comnorte col'\o 
un conjunto, por lo que son los sistemas de piso 1~s elementos -

encargados de transmitir en forma uniforme las fuerzas horizont~ 
les producidas por sismo o viento. En otras palabras, el siste

ma de piso debe tener cierta rigidez en su plano. 

Una vez hecha la idealizaci6n se calcular~n las proryiedades 

geométricas de cada marco ~ara poder realizar el análisis estruc 

tural. 

OBTENCION DE LOS MOMENTOS DE INERCIA PARA TRABES ACARTELA--

DAS. 

Para miembros acartelados se usa la inercia corres~ondiente 

a la sección menor, no se puede usar la mayor, porque esto irn~l! 
caría que la trabe fuera de seccMn constante~. 

.. . . . ... Dh1 yh2 .. ; ·. 

tela 
b 

+ 
0.3L 

+ 
O .4 L t 0.3L 

+ 
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Para el caso de nuestro edificio las cartelas se colocarSn 
como se muest~d en la figura.

3 
b h2 

~=-
12 

ALTURAS DE ENTREPISO. 

Un dato importante para el an4lisis estructural lo consti
tuye las altur~s de entrepiso que junto con los clar.os de cru-

j!as definen en el espacio de dos dimensiones al marco a anali-

zar. h J?i 

nivel 

L1 

crujía~ 1 

Para ob~ener los claros de las cruj!as basta con tomar la 

lon~itud a ejes de columnas. 

tT 
~r--~~~~~~--~~OJ~+~ 

+ claro de cruj(a ¡ 
x = distancia al centroide 

Para obtener las alturas de los entrepisos de un edificio, 

se obtiene la distancia al centroide de las trabes de los nive
les correspondientes al entrepiso considerado. 

Las alturas de entrepiso las consideraremos que van a ejes 
de trabes. 
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NIV. 3 

NIV. I y= eje centroidal 

H1 columna 

CORTE A-A 
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NOTA: 

En el an~lisis de estructuras, la rigidez, factor de trans 
porte y los coeficientes de los momentos de empotra.mi.ente son -
necesarios para miembros que tienen una inercia infinita en uno 
o ambos extremos. 
(caso de Marco - Muro[. 

.,.,,,r.,,~ .. ,~ , ',,y,.,..,,,.,,,,,.,. 
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F6rmulas 9ara valuar el ancho del pat!n de losa que traba
ja a compresi6n. 

b 

T-t b 
·:::~ ~'.~.;~·;·' =f:t 
·~'·:·=: b 

b 

~ L1 

r Lz 

~-
Ejemplo para el 

i o t b t 
t· ·. f' ; • : ., • ,, •• •• :· ... I 

. 
sera el menor 
valores. 

~ L¡/ 12 

~ 6t 

~ L2/2 

C? 
--G-

1 

-+-~ 
eje B 

a ~ 1. 1 /4 

b ~et 

b ,¿;;,_ L2/2 

de los siguientes 

L1 = claro de la viga. 

L 2 = distancia libre a 
la siguiente viga. 

•' ··tJ·····. 
-LI- - =$--11'--·+= 

~--
1 -cp 

I 

---4--
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Secciones para la 9rirnera estructuraci6n; (trabes acartela 
das). 

Marco 1-4 

tLt -17=;¡0 
50 LJ 

Marco ejes 2 y 3 

~ B t 
t 

o = Ll = 800 = 66.67 cm. n -rr 
b ... 6t = 6 X 10 = 60 cm, (Rige) 

b = L2 .. 1000 = 500 cm. r- --"2" 

I~ 
1 

a = Ll = ªºº = 200 cm. 
4- T 

b = 8t .. 80 cm. 

b = .!2... = 600 :; 300 
2 2 

a = 2b + B = 2 X 80 + 30 = 190 cm (Rige) 

190 t 
1 10 

40 

~ 3Q + 
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En la tabla se rnuestan las secciones de cada marco y sus -
propiedades geométricas. 

MARCO 
T ( m 4 ) SECCION EJE CRUJI A 

1 90 ! 
1 y 4 TOO AS s{LJj:: 0.004889 

A y O 1 1 y 3 
~<4 

1 

! 190 1 
2 y 3 1 y 3 

s~Vj~o B TODAS 0.006355 

~ e 1 y 3 

t 150 1 
2 y 3 2 

slLJj~: 0.005892 

e 2 -M-

. ¡·so t 

stLJJ:: A y O 2 0.004667 

~ 
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ESTRUCTURA RETICULAR • 
. . 

ANCHO EQUIVALEN'L'E. 

Para valuar el momento de inercia de las losas planas se -
considerará un ancho equivalente, a cada lado del eje de coluro-
nas, 

Para una viga de EI = constante: 

4E1 
L 

2 Et rigidez 
---¡:- angular 

El ancho equivalente se define como áquel ancho necesario
para que la parte de losa plana considerada, se comporte de ma

nera semejante a una viga con EI = constante, o sea que los coe 
ficientes de rigidez de la losa se asemejen a los de la viga. 

o r:---~ª 

El giro en los extremos 
es menor que en la parte 
central (a,a). (por la d~ 

formaci6n nor torsi6nl. 



viga equi~alente· 

l. 

Las deformaciones e deben 

ser iguales. 

La rigidez de la losa debe 

ser igual a la viga equiv~ 

lente. 

El ancho equivalente se valuará con la ex?resión dada por el RDF: 
0.5 L2 

B == + 0.3 ~ 0.5 Li 
1 + l.6TI¿/L1 

El ancho equivalente de la losa no debe tawrrse reyor que c + 3h, siendo e r:l

ancho de la columna y !'l el peralte total de la losa, (véase Diseño Sísmico de

Edificios, Estructuras de Concreto, Roberto Meli, Centro de Educaci6n Contí-

nua, DEJ?FI) • 

Por lo anterior la rigidez ante cargas laterales del sistema losa-plana-colum~ 

na suele ser bastante reducida y resulta diffcil ci.:anplir con las l.imitaciones

de defle.xiones laterales admisibles. 

En la f6rmula anterior: 

B = anc00 equivalente. 

L
2
= claro del tablero oonsiderado en la dirección en que se considera el ancho 

equivalente. 

L1 = claro en la direcci6n del marco a analizar. 
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e = dimensi6n de la columna en la direcci6n dt:i 

L¿ fsi no hay capi tclL 
Si hay capitel, difu'netro de la intersección, con la lo 
sa o ~baco, del mayor cono circular recto que 9ueda 
inscribirse en el capitel. 

cono circular recto , 
abaco 

t 
e 

ábaco ca itel __ _, cono circu
recto 

Haciendo un corte A-A 

~1 ". . ··: . . ·. . . . : . . . ·: h 
' t • • • • 

~~-M#~ 

' , 
secc1on equivalente 

t a, + ª2 t 

~·,.1~~ .. J;:I 
t l:b = f 
b1+b2+ .... bn 

n • nervadura final que entra 
en B 

Para obtener los momentos de inercia se toma la secci6n de 
losa y nervaduras que est§n dentro del ancho equivalente. Se -
puede considerar como una secci6n T. 

t Bt + B2 t 

~ . . 

b, ~ b2 ~3 

Corte c-c: ¡ B 
ancho de nerva 
duro centrol.l 

· ... ·.· ... ,.-: .;-: -· ........ . 
•' JSi, .. , • : ' ....... ' .· •, 
........ 1,. 



99 

Secci6n de trabe a analizar 

t·---
Para obtener la inercia de la viga equivalente, podemos 

usar el promedio de las inercias obtenidas en los cortes A-A 

(zona macizaL y e-e (zona central l. 
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ANALISIS ESTRUCTURAL POR CARGA VERTICAL 

El objeto del análisis es~ructural es la determinación de 
las cargas actuantes, de las reacciones, esfuerzos cortantes y 

momentos de flexi6n y torsi6n. 
El diseño se ref ierc al dimensionamiento y c~lculo de las 

armaduras (~ceroL que deben tener loe elementos estructurales ~ 

para resistir las fuerzas actuantes. 
Existen m~todos que dan soluciones exactas, como son: 

al M~todo de Cross (método de distribuci6n de rnornentosL. 
b). M~todo de las rigideces (desplazamientos!. 
e). Méto'.10 di:. las flexibilidades C:fuerzasl. . 

Estos m~todos se usan generalmente para el análisis de es-
tructuras. 

En muchos casos se usan m§todos aproximados para edificios 
de poca altura y en ocasiones sirven para suponer escuadrías. 

Para realizar el an~lisis se supone que la estructura se
divide en marcos ortogonales. 

ffi l 1 f 1 
marco corto marco largo. 

Para realizar el análisis estructural se deben conocer los 
pesos (ton/m2l. que deberán soportar las losas, con ~stos se car 
gar4n las trabes secundarias y las traces principales. 

t L f 
1 1 ~ it,: 

~l!~~rrgQ¡~ 1 
_._... ____ ,~ 1 1 -
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La viga AB soporta la carga ABEF. 

La viga AC so~orta la carga AEC. 
La carga deberá distribuirse en forma uniforMe 

w=~ 
L 

donde: H = carga en 
') 

ton/m'" 

At= área tributaria 

L = longitud de la trabe. 
w= carga en ton/m. 

Franjas extremas y franja central 

{-L1 

_l ____ ª 4----+ 
- - - --,_: {- - - 1 

1 1 zona central 1 I a.
1 claro corto 

1 ' zona de columnas L., 
'- ---
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SEGUN R.D.F. 

Para relaciones de claro corto a largo mayores de 0.5, las 

franjas tendrgn un ancho igual a la mitad del claro ~erpendicu
lar a ellas y cada franja extrema igual a la cuarta parte del -

mismo. 

Para relaciones D/L ~ 0.5, la franja central ~er~endicu 
lar al lado largo tendr~ un ancho igual a L-B y cada franja ex

trema igual a B/2. 
B j_B/4

1
_B/2_Bi_ 

-~·-....... --
franj<i de columnas 

L L-B 

B/2 

Hay que tornar en cuenta que los momentos máxírnos no se pr~ 

ducen cuando la estructura está totalmente cargada. 

La carga muerta actda en todos los claros pero la carga vi 

va no. 
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ESTRUCTURA RETICULAR 

Los marcos se cargarán tomando un ancho tributario para C! 
da eje (marco). 

Cada marco tomará un ancho de losa equivalente a la mitad 
entre el marco a cargar y el marce ,;iguiente. Cono ouede verse 
todos los marcos tendrán cargas uniformes. Para obtener la car 
ga en cualquier columna se tori1ará el valor corres~ondiente al -
promedio de las reacciones dadas ror los marcos que lleaan a la 
columna, por ejemplo la columna Bl, tendrá las reacciones dadas 
por los marcos B y 1, este resultado puede checarse con el obte 
nido con el área trtbutari:a de la columna. 

Siempre en el dn~lisis estructural se deben tener dos com
binaciones de cargas, una para diseño por carga vertical y 

otra para diseño sísmico. En el primero se utiliza una carga -
viva total y en el segundo una carga que llamaremos carga viva 
reducida. lveáse título IV del R. D.F. l., 

Para el análisis estructural necesitamos como datos, las -
propiedades geométricas de cada marco, y el tiµo de cargas a 
las que va a estar sometido cada uno de ellos. 

Las propiedades geométricas tárea e inercia) fueron deter
minadas anteriormente, s6lo que hace falta hacer algunas consi

deraciones. 
Para el caso de traoes acarteladas, los coeficientes de r~ 

gidez vartan, no son iguales a los de una trabe de secci6n cons 

tante. 
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'I'enemos que la matriz de b·arra considerando s6lo fle.xi6n -

Para edificios altos se ~uede usar la matriz de b~rra con
siderando s6lo flexi6n, pero para edificios altos la deforrna-
ción axial de las barras es importante. 

deformación axial 
de columnas 

..__..___"'"'o ... r_a_n_a~ 

Es por esto que en edificios altos es muy importante que -

el an!lisis se realice considerando deformac16n axtal y deform~ 

ciOn por cortante. 
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/ --~ 

_1_ .. _---.¡ ' // 

/ 
t-+---'-1 / 

i-r---~¡ 

/ 

.!:.. ":::a 3 
h -

el afaroamiento de 
columnas es impor 
tante. -

h 

Esta regla es anp!rica, no sian
pre es aplicable. 

Los coeficientes de rigidez se pueden obtener de las tablas 
de P.C. A. (Portland Cement Association, Handbook of Frame Constants) . 

he = 

.rA = rB 

rAJ;¡,c = 40 

rA = 40 = 0.8 
50 

~·L: •,••~b'"' ..... o•C., :•:, I> °.I• Q::. . .,,. ;: '. p"• =: ,;. •• • • &. •• • ,, • • •• ,, •• 

. ' -1-... .. ' 

0.4L 

Interpolando oara rA = rB = 0.6 y rA = rB = 1.0 obtenemos: 
..... r Para -A = B = 0.8 

rAA = 9.445 EI/L = ~BB 
rAB = rBA = 6.425 EI/L 

En el caso de tener estructuras a base de combinaciones de 
marcos y muros, el an4lisis estructural es más complicado, por-

que se debe tomar en cuenta la rigidez que da el muro a las tra

bes. 
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Este tipo de estructuras puede indealizarse corno se indica 
en la figura, 

-~--J 

-+-11 
J,.. 

Hipótesis de la columna ancha. 

t 
1 

~ L (B) 
r- __ -------.-=f---, 
'---- ·----l 

t ~ L' ~ L t r5 l t 

rAA :: 4Er [1 + 3o(..+ 3oe.2] -r 
4E! 2 

rae = [t+3f3+3$] c. 

rAB = reA = 2EI Q + 3o<. +3~ + ª°'~ -r 
MUROS 

a 

L 

i 
~ 

1i 

r : 4EI 
AA - L 

< ' +e l = rae 
( 1 +4C) 

2EI {l-2_C) 
rAB = raA = L ( 1 +4C) 

dónde e = 6 ( 1 +V ) _.!__ 
Ac L2 

Ac : área de cortante que para 
secciones rectangulares se considera: 

/JI:.= i 
1.2 
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Coeficientes de rigidez en los marcos 2 y 3 para EI = cte. 
(Estructura reticular}. 

4E'.I 
rAA = t.: 

rae 4 El. ~ + 3~ + 3r;
2

] : 
l 

rse = 6.2685 ~ 
L. 

función de L 
: 4 X 7· t 5 : 4. 6504 .JU:_ 

6.15 L 

r88 = s. 2685 x 7· 15 = 7287S_gi 
6.15 . L 

CLARO Cml. rAA rBB rAB 

7.15 4.6504 7.2878 3~46 EI/L 
a.as 6.45 4.51 3.12 EILL 
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Mur2 1 

t 180 1 

2{l;: 
t 75 i 

A = 1.185 M2 

I = O. 56655 l·14 

6 X (1 + 0,2) X 0.56655 
e = 

(1.185/l. 1)L 2 

L rAA rBB rAB 

4.25 2.567 2. 567 
1 

0.567 EI/L 
3.75 2.379 2.379 Q.379 EI/L 
) • 2 5 i 2.17 2.17 () .17 EI/L 

NOTA: 

6.3 

][ Jl 
La porci6n considerada para el an!lisis del marco se tom6 -

como 6t = 180 cm. No se puede tomar todo el muro. Algunos consi
deran 1.0 metro, la mitad del muro, etc. 

Eje B. 

vigas. 

7.85 

7.85 

11.0 

t 
6.3 

e j 
t ~.15 t 

1 

3.15 t 9.85 ! 13.0 



1119 

Claro (mJ rM rBB rAlJ 

11.0 5.605 15.061 6.1765 
13.0 11. 964 S.279 5.172 

Muro -
ür-----.ur------.u.....--o -to 

-+-
? 

A= 2.73 m-

I =10.4575 rn4 

e= 6(1.2} X 10.4575 
2 12.73/1.2) L 

L rAA = rBB rAB 

4.25 1.3602 -0.6398 

3.75 l. 2881 -o. 7119 
3.25 l. 2217 -0.7733 

NOTA: 

En este caso se tom6 la mitad del muro. 

EI/L 
EI/L 

EI/L 
EI/L 
EI/L 
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PRCIPIEDADES GEOMETRICAS DE MARCOS 

(ESTRUCTURA RETICULAR) 



MAROOS EJES A y D 

10 

10 
11 

11 

12 

12 

-· 

?; .,..,,. 

1 

1 

? 

" 
'.l: 

1 

1 

:; 

l 

4 

A 

e;. 

!:'.'. 

r. 

6 

111 
7 t.25 

7 

s 

ll 

_q_ 

1 

T; "r, 

·-

t.25 
b.75 9 

7777
}.25 

6 ~ 10 ~ 

Elemento Inercia(m-l) rM 

1 0.01194 4 EI/L 
2 0.01218 " 
3 0.01259 " 
4 0-.01057 11 

5 0.01071 " 
6 0.01098 " 
7 0.01274 11 

8 0.01283 " 
9 0.01293 ti 

10 0.05468 " 
11 0.08333 " 
12 o. 1728 " 

rBB r . .\13 

4 EI/L 2 EI/L 
" 

11 

" 11 

11 11 

11 11 

" 11 

" " 
" " 
" " 
" " 
" " 
" " 

.,, 



MARCO EJE B 

Elemento 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
11 
12 

7 

7 

8 

8 

9 

9 

__ ..] __ ,__ 

10 

1 

2 

? 

~ 

10 

3 11 

12 
7;'7" .... '177 m 

uro 1 

Inercia(m4) 

0.01973 
0.02020 
0.02102 
0.01691 
0.01699 
0.01714 
0.05468 
0.08333 
0.1728 

10.45748 
10.45748 
10.45748 

1.12 
¡\ 

11 

5 

e; 

6 

6 

13 

7 

·-
7 

8 

8_~ 

9 

9 
TT."7 

rAA 

~.25 

~j.25 

3.75 

4.25 

,. rBB 

5.605 EI/L 15.138 EI/L 
11 " 
11 " 

11. 964 s. z;g 
11 ti 

" " 
4 ~ 

" " 
" " 

l. 2217 l. 2217 
1.2881 l. 2881 
l.3602 l. 3602 

rAB 

6.208 EI/L 
" 
" 

5.172 
" 
" 
2 
" 
" 

- 0.7783 
- o. 7119 
- 0.6398 



l\L'\RCO F.JE C 

Elemento 

1 
2 
3 
4 
s 
6 
7 
8 
9 

10 
11 
12 

10 

10 

11 

11 

12 

12 

1 13 
l ,j ., 

1 ,1 -
2 5 8 

2 :; J! 

' 1 (, Q 

1 

1 

l 
3 . 6 1 9 

l ;T; 'T l TT."7 

smi 6~ JO~ 

Inercia(m4) rAA rBB rAB -
0.01973 4 EI/L 4 EI/L 2 EI/L 
0.02020 " " " 
0.02102 " " " 
0.01645 " 11 " 
0.01672 " " " 
0.01726 " 11 " 
0.02142 " " .. 
0.02152 " 11 " 
0.02172 " " " 
0.05468 " 11 " 
0.08333 " 11 " 
0.1728 " " " 



MARCO F.JE :t 

Elemento 

1 
2 
3 
4 
5 
6 

4 

4 

5 

5 

6 

6 

114 
1 1 , 

·-...._¡_ _ _ J 1 

2 2 2 

2 2 ~ 

3 3 3 

1 

~ 

' ' 1 ~ 

,,,,...,., r,'T r .77. " 
t::: 

4.25 

~ 8m 8 t 8 t 

Inercia(m4) rAA rBB rAB 

o. 01194 4 EI/L .i EI/L 2 EI/L 
0.01218 lf tt " 
0.01259 " lf " 
o. 05468 ti 11 11 

0.08333 11 11 " 
n.1728 " 11 " 



~t.\RCO EJE 2 

Elemento 

1 
7 ... 
3 
4 
5 
6 
7 
B 
9 

10 
11 
12 
13 
14 

10 

10 

11 

11 
12 

12 

1 

H 

1 

., 1( 

1l 

7 

3 1l 
12 

-:: 

r,7, l~ 

115 
4 7 

13 

.1 .., 

e; R 

e; ¡:¡ 

6 9 

/:. 1 - C'I 

1< 
r,lr, 

10 

, (\ 
11 

11 

l~ 

·-

12. 
n r.r 

t.25 

3.25 

~. 75 

4.25 

Bm ~ 7.15~ 8.85 ~ 

Inercia(m4) rM 

0.01900 4 EI/L 
0.01937 " 
0.02005 " 
0.01806 4.65 
0.01843 11 

0.01911 11 

0.01900 6.45 
0.01937 " 
0.02005 11 

o. 05468 4 
0.08333 " 
0.1728 11 

0.56655 2.17 
0.56655 2.567 

rBB rAB 

4 EI/L :? EI/L 
11 11 

11 " 
7.29 3.46 

" " 
" 1 

4.51 3.12 
11 " 
11 11 

4 2 
" 11 

11 fl 

2.17 0.17 
2.567 0.567 



~ti\RCO f.JE 3 

;~· . . ... ~"-· .. . 

Elemento 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
11 
12 
13 
14 

10 

10 

11 

11 
12 

12 

116 
1 11 ., 

rn 1: 10 

l 4 7 

2 10 5 8 10 

11 11 

., t: Q 

3 11 6 g ll 

12 12 

1 

3 6 1' 9 

12 14 12 
?;.,,.. ;r,r 7777 )7,r; 

8rn i 7 15 t 8 85 t 

Incrcia(m4) r AA 

0.01951 4 EI/L 
0.01970 " 
0.02007 " 
0.01416 4.65 
0.01441 11 

0.01429 " 
0.01951 6.45 
0.01970 " 
0.2007 11 

0.05468 "4 
0.08333 " 
0.0178 " 
0.56655 2.17 
0.56655 2.567 

]. 25 

rBB r.o\B 

4 EI/L 2 EI/L 
" " 
11 " 

7.29 3.46 
" " 
11 " 

4.51 3.12 
" " 
" " 
4 z 
" " 
" " 

2.17 0.17 
2.567 0.567 



Elemento 

1 .., 
(.. 

3 
4 
5 
6 

4 

5 

5 

6 

6 

l 1 

1 l 

7 2 

? 7 

' 3 

' ' 
;r,7 ... n'T 

Inercia (m4) 

0.01245 
0.01250 
0.01260 
0.05468 
0.08333 
0.1728 

ll 7 
1 

1 

2 

J 

\ 

' 
n'H )7 t

+.25 

.75 

.25 

rM 

4 EI/L 
" 
" 
" 
11 

" 

rBB rAB 

4 EI/L 2 EI/L ,, 11 

" " 
" " 
11 " 
" " 
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PROPIEDADES GEOMETRICAS DE MARCOS 

(ESTRUCTURA CON TRABES Y LOSAS) 



119 

Para la estructura a base de trabes acarteladas, los coeficientes de ri 
gidez tomando en cuenta los elementos infinitamente rígidos se obtienen· 
de la siguiente manera: 

Anteriormente se obtwieron los ~oeíicientcs de rigidez para la tr!!, 
be acartelada 

rÁA = rBB x 9.445 EI/L 

rÁB = 6.425 El/L 

Considerando efectos de flexi6n y cortante: 

r.~ El + e + ;; ol + 3 ol 
2 J r ---

.A.A - L' 1 + 4c 

r' 
El+c+3'ª -~ 2] rBB =__filL + .? 

L' 1 + 4c 

r" [1 - • 3@. • 6"'~ AB Zc + 3 o<. r =--
AB L' 

1 + 4c 

para nuestro caso c ~ O 

.,. t ' ' 4 EI/L y para sccc10n constan e r.~\ = rBB = · r r,IB "' 2 EI/L, obtcniéndo 
se las fórmulas dadas anterionnente. 

En funci6n de L (distancia a ejes) 

,. L (1 + c + 't,.., + 't ~ 2) rAA = rA.A.. ....... """ 
L"(l+4c) 

rss= ras L (1 + e + 3 ~ + 3f2) 
L-(1+4c) 

rAB= rÁB L (1 - 2c + 3o<.+ .3(0+ 6t:t(3J 
L- (1+4c) 
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Para los marcos 2 y 3i 

Cruj!a l ( se utilizardn los resultados obtenidos para la e~ 
tructura reticular) • 

rBB 11 
9 •445 EI X L.ll_ ( 1 + 3 X 0.1626 + 3(0.1626) 2 ) 

L 6.15 

• 17.208 EI/L 

rAA.,. 9.445 EI x 7.15 ( l +O +'O 
L 6.15 

rAB = 11.115 EI/L 

= 10.9808 EI/L 
1 

En las figuras siguientes se muestran los coeficientes obt~ 
nidos de la manera descrita. (Sólo para las trabes acartela-
das). 



Ele."Tento 

1 

2 

3 

4 

5 

3 

3 

4 

4 

5 

5 

l 

1 

TT. 77 nrr. 
t 8m 

121 
., 1 

2 1 

rn 'r7 7T. 7Tí 

6 ~ 10 ~ 

~.25 

3.25 

3.75 

4.25 

Area(m2) Inercia (r:t 4) rM 

0.21 0.004889 9.445 EI/L 

0.20 0.004667 " 
o. 7225 0.04j501 4 

0.9025 0.067876 11 

1.1025 0.101292 11 

rBB 

NOTA: 

La secci6n de las 
columnas es la -
~isrna para todo -
el entrepiso. 

rAB 

9.445 EI/L 6.425 EI/L 

" " 
4 2 

" " 
11 ,. 

Para el eje e s6lo cambia la inercia de los elane.ntos 1 y 2 ~ 
1 0.31 0.006355 9.445 9.445 6.425 

2 0.27 0.005892 " " " 



MARCO EJE B · 

3 

3 
4 

4 

5 

5 

;r;;'7" ... 

Elemento A rea 

1 0.31 

2 0.31 

3 o. 7225 

4 0.9025 

5 1.1025 
6 2.73 

7 2.73 

a 2.73 

1 
122 

2 
6 

-· 

1 

6 

1 7 2 

8 

llm 
mm 

13 

Inercia (m4) 

0.006355 

0.006355 

0.043501 

0.067876 

0.101292 
10.4575 

10.4575 

10.4575 

3 

3 

'1 

4 

5 

5 

·77' 

rAA 

+3.25 

i3.25 

).75 

l.25 

13.235EI/L 

28.25 

4 

4 

4 

1.2217 

1.2881 

l. 3602 

rDB rtl..B 

35.563EI/L 19. 842EI/L 

12.465 16.615 

4 2 

4 2 

4 ' 2 
1.2217 -0.7783 

l. 2881 -o. 7119 

1.3602 -0.6398 



MARCOS EJES 1 y 4 

Elemento 

1 

2 

3 

4 

2 

2 

3 

3 

4 

4 
r,;7" ... 

A rea 

0.21 

o. 7225 

0.9025 

1.1025 

1 

1 

123 
1 l 

·---

1 

;r, ':r ;';fi 

8 

Inercia (m 4) 

0.004889 

0.043501 

0.067876 

0.101292 

1 

B 

·-

n"'7 

rAA 

3.25 

3~75 

4.25 

9.445EI/L 

4 

4 

4 .. _ .. 

NOTA: 
La sección de las 
columnas es la -
misma para todo -
el entrepiso. 

·-
rBB rAB 

9.445EI/L 6.425EI/L 

4 2 

4 2 
.. 4 2 



MARCOS EJBS 2 y 3 

l 2 
4 4 

4 4 

5 5 

5 5 

6 6 

1 2 

6 6 
r,'7,.. ¡r,'T 

124 
3 

7 

~ 

E 3 
s 

r,7; 

4 

4 

5 

-~ 

6 

6 

n ~ 

f3.25 

'3. 25 

3.75 

4.25 

i 8m f 7 . 15 f 8 . 8 5 t-
Elemento Are a Inercia (m4) rAA rBB 

1 0.31 0.006355 9.445EI/L 9.445EI/L 

2 0.27 0.005992 10.9808 17.208 
3 0.31 0.006355 15.2301 10.6492 
4 0.7225 0.043501 4 4 
5 0.9025 Q.067876 4 4 
6 1.1025 0.101292 4 4 
7 1.185 0.56655 2.17 2.17 

8 1.185 0.56655 2.379 2.379 

9 1.185 0.56655 2.567 2.567 

r 1'.R 
6.425EI/L 

11. :i.153 

10.023 

2 

2 

2 

0.17 

0.379 

0.567 
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CARGAS EN MARCOS (ESTRUCTURA RETICULAR) , 



j 
Sm 

W=4.97 
w,..4, s:~ 

s.21 
4.?? 

5.31 
4.87 

5.31 
4.87 

T/m 

126 

~RCO EJES A y O 

j 
6 

4.97 
4.83 

5.21 
4. 7 7 

5.31 
4. 8 7 

5.31 
4.87 

l 
10 

4.97 
4.83 

5.21 
4. 77 

5.31 
4.8? 

5.31 
4.87 

l 
Azotea 

Entrepiso 

ler.Nivel 

P.B. 

W=CARGA TOTAL. 
W=CARGA REDUCIDA 

(sismo). 



t 
Bm 

W=9.72 
W=B.48 

9.12 
8.24 

9.12 
8.24 

9.12 
8.24 

127 

MARCO EJE B 

1 6 

1 
T/m 

10 

9. 72 
9.48 

9.12 
8.24 

9.12 
8.24 

9.12 
8.24 

j 
Azotea 

Entrepiso 

ler.Nivel 

P.B . 

.W=CARGA TOTAL. 
W=CARGA REDUCIDA 

(sismo). 



1 
Sm 

W=9.72 
9. 48 

9. 12 
8. 24 

9.12 
8. 24 

9.12 
8. 24 

T/m 

128 

.MARCO EJE C 

j 
6 

9. 72 
9.48 

9.12 
B.24 

9.12 
B.24 

9.12 
8.24 

t 
. · .. 10. 

9,72 
9. 48 

9 .12 
8.24 

9 .12 
8. 24 

9.12 
8.24 

1 
Azotea 

Entrepiso 

lar.Nivel 

P.B. 

W=CARGA TOTAL. 
WaCARGA REDUCIDA 

(sismo). 



i 
W= 
W::: 

, 

129 

MARCO EJE 1 

Sm 

4.97 T/m 
4.85 

s.21 
4. 7 7 

S.31 
4.8? 

5.31 
4. 87 

j 

., 

6 

4.97 
4. 85 

5.21 
4.?? 

5.31 
4.8? 

S.31 
4. 87 

j 

, 

8 

4.97 
4.85 

s.21 
4. ?7 

5.31 
4.87 

5.31 
4.87 

1 
Azotea 

Entrepiso 

ler.Nivcl 

Planta Baja 

W1:1 CARGA TOTAL. 
W• CARGA REDUCIDA 

(aismo). 



1 

~ 7/, 

Sm 

W=8.50 T/m 
W=8.29 

7.98 
í' 1 21 

7.98 
7. 21 

7.98 
7.21 

130 

MARCO EJE 2 

1 

W.Wl 

6 

8.50 
8.29 

7.98 
7.21 

7.98 
7. 21 

7.98 
7.21 

7.t '/¿ " 

8 

8.50 
8.29 

7.98 
7.21 

7.98 
7.21 

7.98 
7.21 

1 
Azotea 

Entrepiso 

. 
ler .Nivel 

P.B. 

w 

W=CARGA TOTAL. 
W:::C.4RGA REDUCIDA 

(sismo). 



l 
Sm · 

W=9, 72 
~1=9. 48 

9.12 
8.24 

9.12 
8.24 

9.12 
8.24 

~' . . 

T/m 

131 

MARCO EJE 3 

' 
'6 ·.· 

9. 72 
e • .;s 

9.12 
8.24 

9.12 
8.24 

9.12 
8.24 

1 

T 

2 

1 
8 

9. 72 
9.48 

9.12 
a ? " • - 't 

9.12 
8. 24 

9.12 
S.24 

'' 

1 
Azotea 

E ntrepiso 

ler.Nivcl 

P.B. 

W=CARGA TOTAL. 
fl=CARGA REDUCIDA 

(sismo). 



j 
Sm 

W=6.18 
W=fJ.03 

6.35 
5. 80 

6.45 
5.90 

6.45 
5.90 

T/m 

132 

MARCO EJE 4 

1 
8 

6.18 
6.0J 

6.35 
5.80 

6.45 
5.90 

6.45 
5.90 

1 
8 

6.18 
6.0J 

6.35 

6.45 
5.90 

6.45 
5.90 

J 
Azote él 

Entrepiso 

ler.Nivel 

P.B. 

. "" , 

Wa CARGA TOTAL. 
W= CARGA REDUCIDA 

(si.amo) 
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CARGAS EN MARCOS (ESTRUCTURA CON TRABES ACARTELADAS) . 



134 

CARGAS EN TRABES DEBIDO A LA LOSA. 

'AZOTEA. wcvt = 0.792 T/m2 

wcvr = 0.762 T/m2 

Sm 6 1 (l 

8m 

., . s 8 

f ·5 r---© 
• 6'." 

.67 8 

·-® 
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CARGAS EN TRABES DEBIDO A LA LOSA. 

EN'l'REPISO, 

Sm 

Wcvt = 0.758 T/m2 (carga viva total) 

Wcvr = 0.608 T/m2 (carga viva.reducida) 

6 
@ 

j l (\ 

w= descarga en T/m debido a Wcvt' 
~= descaPga en T/m debido a Wcvp' 



1 

T-1 

R=7.09 T 
R=8.188 

. 
1 . 

1 
T-2 

Lf 
6 •. 81 

··¡" 
1 

1 
1 

T-3 1 4 

717 
7.09 

,.. 
2 

8rn 6 

w=2.06T/rn 1.94 
W=2. 0 1.88 

l. 98 1. 86 
1. 90 1. 80 

1f2 
12. í' 1 

l 
1 

2 .11 
1 

1.44 
2. 03 1. 40 

1f29 
1 • 87 

136 
3 4 

10 

2.14 
2.08 

.84 8·. 88 

.12 ªI· 54 

1 

2.04 
1.U l 

~ 8,.46 
1 .. • 23 8.13 

1 
1 

1 

1 

f:s4 
1 • 90 

2.18 
~ .. /'l 
.:... J. ... 

!f.11 
8.78 

w=Carga total(ton/m) 
R=reacción debido a la caE 

ga total (en ton) • 
w=Ca~ga ~eduoida(;on/m) 
R=~ea~cidn debido a Za car 

ga ~·eduaida (en ton). -

TRABES SECUNDARIAS EN AZOTEA. 

(secci6n de trabes 25 X 50 cm.) 



1 

T-1 

R=:tl 
R=5r 71 

l 

T-2 
1 

7~11 

51.?2 

1 

T-3 
A 

1 

6•53 
5~43 

2 

Bm 6 

w=l. 98 1.88 
w=l.86 

' 
l. 58 

l:r:2 
11109 

2.02 1.40 
1. '38 1. 18 

11. 33 
9:J8 

l. 90 l. 80 
1.58 l. 50 

zs: 
12 j 71 
10 5'3 

13 
3 4 

10 

1 
2.06 
1.70 

1!t14 814 
l.5t 80 7.,5 

' 

+- 2n , -4'" 
1 

' P=2.68 

1 

?~,::. 57 2.05 
1 

20 45 
1? ~ 5 

1 
1 

1 

l 
1~3 
15.25 

l. 71 

~ ·~~ f. : w 

1 
' 

1 

1.96 
1 1. 84 

aÍ3 
6.80 

w=Carga total (ton/ro) 
P=Carga total(ton) 
R=Reacci6n debido a la car 

ga total (en ton) • 
~=Carga reduaida(ton/m) 
P=Carga reduaida(ton) 
R=Reaeai6n deb·ldo a Za "ªi> 

ga reduaida(ton). 
1rRABES SECUNDARIAS EN ENTREPISO 

(sección de trabes 25 X 50 cm.) 



j 
Sm 

w=l.26 
W=l.23 

l. 87 
1. 7 

1.87 
1. 71 

2.07 
l. 91 

T/m 

MARCO EJE A y O 

1 
6 

l.20 
l.1? 

l. 82 

l. 82 
l. 66 

2.02 
l. 86 

1 
10 

l.30 
1.28 

1.91 

l. 91 
l. 73 

2.11 
1. 93 

1 
Azotea 

Entrepiso 

ler.Nivel 

P.B. 

w=CARGA TOTAL. 
w=CARGA REDUCIDA 

(aiamo) 

·I 

i 

1 
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MARCO.EJE B 

t 
Srn 

1 
6 

t 2 f 
w=2.23 T/m 
W=2.16 

P:o:3 .·O T 
2.14 P;;2.87T 
1. 80 

3.21 
2.14 J. 8 
1. 80 

3 •. 42 
2.14 J. 9 
1. 80 

10 

1 
2.31 
2.2J Azotea 

2.18 
Entrepiso 

2.18 
l. 82 lar.Nivel 

2.18 
l. 82 P.B. 

w=CARGA TOTAL (Ton/m) 
w=Carga reduoida(T/m) 
P=Carga total(ton) 
P•oarga reduaida(ton) 



j 
8m 

w=2.l0 T/rn 
w .. 2. 03 

2.02 

140 

MARCO EJE C 

1 

6 

1. 98 
1. 3 3 

1.92 

.. 

l 
l Ci 

1 
2.17 
2.03 Azotea 

2.09 
....-~~liL..W'--~~+-~~....._~-+~~~_......-'--"'--~~--; Entrepiso 

2.02 
l. 70 

2.02 
1. ?O 

l.92 
1. 6 2 

l. 92 
l. 61 

2.09 
1. 7 5 

2.09 
1. 75 

ler.Nivel 

P.B. 

w==CARGA TOTAL. 
W==CARGA REDUCIDA 

(sismo). 
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·MARCO EJE 1 

®- @ 
8m 8 

2.67 2.67 2.66 2.5 2.5 

P=7.09 .09 7.37 
6 88 .88 7.09 

w=0.91 0.97 
W= . º" 0.95 

6.81 6.81 
5 71 • 71 

.54 

.44 1. t;9 

6.81 6.81 
5 '? 1 • 71 

.54 
• 'i'i 

6.81 6.81 6.53 
5 l1 <: . 71 

6' . " 1. 69 

3 

6.81 
ºt 53 

7.11 
5 92 

7 .11 
5 92 

7.12 
5 92 

8 

2.67 2.67 2.66 

7.09 7.09 
6.88 tJ. 88 

0.91 
. Azotea :; • oo'J 

6.81 6.81 
5. 71 5. 71 

Entrepiso 
l. 44 

6.81 6.81 
5. 71 5 • 1 

l. 54 ler.Nivel 
l. 44 

6.81 6.81 
5. 71 5. 1 

P.B. 
l. 64 

w=carga total(ton/m) 
P=Carga total (ton) 
~=carga reducida(t/m) 
P=carga reducida(ton) 



Srn 
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.MARCO EJE 2 

© 
6 

2.67 2.67 2.66 2.5 2. 

P=l3. 71 13. 71 12.29 13.2 
1 . 34 3.31 11. 8? 2. ?1 

w=l.44 l. 3 
• 24 

lJ.22 
11. :79 

.40 
.20 

3 
9 

l. 14 

13 .22 12. 71 3 
1 .09 10 56 9. 9 

l. 32 
l. 14 

2 8 

13 71 13. 71 
13 34 1 .34 

• 4 Azotea 
.40 

13.22 13 .22 
11. OJ 11.0G 

Entrepiso 

ler.Nivel 
1. 2 ') 

13.22 13 .22 
11. 09 11.09 

l. 40 
P.B. 1. 20 

w=Carga distribuida 
(ton/m). 

P=Carga total (ton) • 
w=CaPga Peduaida(ton/m) 
P=Carga Peduaida(ton). 
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~co EJE 3 

@ 
Sm © 6 

1,. 67 2.67 2.66 2.5 2.5 

t P==l .84 1 .84 18.54 1 3 
1 . 12 1 .12 17 JO . f ry -

J. • "'" 

w= l. 44 l. 38 

~-~F 
1. 40 1. J.j 

19.14 19.14 18. 23 
15. 8 ' • 8 15 .,25 • - .. 

l. 40 l. 32 
1 1.20 1.14 

19.14 19.14 18. 23 20.45 
15 8 lf.9 15.25 - . 5 

l. 40 l. 32 
1. 20 1. 14 

19.14 19.14 18.23 20.4 
15.8 15.8 15. 25 1?.5 

2 8 

.84 
19 12 • 12 

l..A; Azotea 
1. ;a 

19.14 
11.'. 8 

1.30 
Entrepiso 

19.14 19, 14 
15 8 1 i... 8 

1.40 
lar.Nivel .2c 

19.14 19.14 
15 

.40 
• 20 

8 1 • 8 

P.B • 

~=Carqa total(ton/m) 
P=Carga total(ton) 
~·Carga ~sduaida(ton/m) 
P•Carga 2•sducida (ton) 

, ·r· 
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f.JARCO EJE 4 

8m 8 

2.67 2.67 2.66 2.5 2.5 3 

P=8. 8 8.88 9. 1 8.46 
B. 4 8 54 8. 8 8 13 

w=0.91 
0.89 

8.54 8.54 8.13 8.86 
? . e¡ e ? 05 6. o ? 42 <.) 

l. 54 1.60 
• 44 l. 49 

8.54 8.54 8.86 
5 ?.05 ? 42 

8.54 8.54 8.86 
?. 5 ?.05 ?.42 

144 

8 

2.67 2.67 2.66 

8.88 8.88 
B. 5 ·1 8 t: , u.., 

o Azotea 
0.89 

8.54 8.54 
? . 5 ? 05 

1.54 Entrepiso 
1. 44 

8.54 8.54 
? . 5 ? 05 

l. 54 ler.Nivel 1. 44 

8.54 
5 ? 05 

P.B. 
1.64 

w=Carga total(ton/m) 
P=Carga en ton. 
w•Carga reduoida(ton/m) 
P•oarga reduoida en ton. 
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C A P I T U L O VI 

ANALISIS SISMICO. 

Las fuerzas debidas al viento, temblores o empujes de tierra, 
deben ser tomadas ('.n cuenta para el diseño de cualquier edificio. 

En la mayoría de edificios en la ciudad de Mdxico se toman -
en cuenta los sismos, para el diseño de la estructura. 

La resistencia a los sismos la deben tomar los sistemas es-
tructurales elegidos al diseñar los edificios. 

,--·- ·-·-¡ 
1 1 1 1 

\' ' \ ~ I 

\ I \ I 
1 I \ I 

\ 
1 I 1 I 

I 1 / V~ '/ / 

' 

En el caso de tener marcos, éstos deben resistir las fuerzas 
s!smicas de tal manera que permitan el buen comportamiento de la 
estructura. 

Los elementos estructurales que resisten los sismos son las 

columnas o muros. Estos deben ser ca9aces de resistir tanto la -

carga vertical como los efectos s!smicos, por esto entre más gra~ 

de sean de secci6n, más resistentes serán, se debe buscar la sec
ci6n más conveniente. 

Por lo anterior, el buen comportamiento a efectos s!smicos, 

estará en funci6n de la rigidez de la estructura. 
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Durante un sismo ocurren movimientos del terreno en todas 

direcciones. Por lo que los marcos sujetos a movimientos s!smi--
cos sufren inversiones de carga. 

r )--..---t-.----. ...--
• \ 
'.-- -1--+---I -
t 

\ 
' 

1 
1 

\ r-*""----i 
\ 

'. ... 

Debido a que no se pueden predecir las características de 

los movimientos del terreno con exactitud, resulta imposible eva
luar el comportamiento completo de un marco de concreto reforzado 

y pisos múlti9les sujeto a movimientos sísmicos. 

El objeto del diseño sísmico es principalmente ninimizar da

ños. Mediante las recomendaciones de diseño se pretende que la -

mayor~a de las estructuras: 

- Resistan temblores ligeros sin daño alguno. (Estructuras 

han fallado por estos temblores, debido principalmente a -
detalles estructurales, que son mal interpretados en obra)_. 

- Resistan temblores moderados con daño estructural insigni-
,, 

ficante. (Para éstos, en las estructuras se presentan fa-
llas, pero de elementos no estructurales generalmente, co

mo muros, inclusive la zona de escalerasl. 

- No colapsen ante la acci6n de sismos severos. Con ésto ~~ 

pretende la seguridad de los usuarios de los edificios. 

Procedimiento de Diseño Sísmico. 

El diseño por sismo de una estructura puede efectuarse si--

quiendo el procedimiento que a continuaci6n se describe.* 

*Manual de Diseño de Obra Civil CFE. Diseño por Sismo. 
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1. Establecer la seguridad requerida, 

La seguridad requerida so establece mediante un 
an4lisis econ6rnico de diferentes alternativas de diseño, en las -
que se considera costo inicial, el costo y las consecuencias de -
una fa.lla eventual y la relaci6n entra ambos, 

Para estructuras normales basta clasificarlas de 
acuerdo a su destino, y considerar los parámetros do disaño cu--
rrespondientes. (Para esta clasificaci6n, consultar el Reglamen

to D.F. ·771 , 

2. Definir las caracter!sticas propias de la estruc 
tura. 

La respuesta ante sismo, y por tanto los crite-
rios de análisis dependen de las caracter!sticas de la estructura 

para resistir fuerzas laterales y de su capacidad de disipar ener 
g!a mediante deformaciones. 

Se debe clasificar la estructura de acuerdo a su 
estructuraci6n y en funci6n de su ductilidad, 

3. Estimar la intensidad s!smica, 

Para fines de diseño, la intensidad s!smica en un 

lugar corresponde a la aceleraci6n y velocidad máxima esperada en 

el terreno firme de este lugar. 

La intensidad s!smica as! definida se obtiene de 
estudios de riesgo s!srnico en la localidad, Esta intensidad pue
de determinarse para estructuras convencionales con base a la re

gionalizaci6n s!smica. 

Regionalizaci6n Sísmica de !! Estructura. 
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ESPECTROS DE DISERO 

a=ao + e - ªº 
Tl 

a=c 

a=c (7-)' 

TIPO DE 

SUELO 

r 
II 

III 

I 
II 

III 

I 
II 

III 

I 
II 

III 

ordenada espectral 
ordenada espectral para T=O 
coeficientes sísmico básico 
exponente adimensionaI 
período natural <le la estn1ctura o w10 
de sus modos, en segundos 
períodos mturalcs que definen la fonna 
del espectro, en segundos 

e ªº TI T2 

0.08 0.03 0.30 0.8 
O.IZ 0.04S O.SS 2.0 
0.16 0.06 0.75 3.3 

0.16 0.03 0.30 0.8 
0.20 0.045 o.so 2.0 
0.24 0.06 o.so 3.3 

0.24 o.os 0.25 0.67 
0.30 o.os 0.45 1.6 
0.36 0.10 0.60 2.9 

0.48 0.09 O.IS O.SS 
0.56 0.14 0.30 1.4 
0.64 O.IS 0.45 2.7 

r 

1/2 
2/3 
1 

1/2 
2/3 
1 

I/2 
2/3 
1 

1/2 
2/3 
1 

Las ordenadas espectrales que se obtienen son para estl1.1cturas del 
grupo B. Estas deberán multiplicarse por 1.3 en: el caso de es-

t11.1cturas del grupo A. 

T 
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Regionalizaci6n Sísmica de la Estructura. 

Para fines de diseño sísmico, la Repablica Mexicana se consi 

dera dividida en cuatro zonas, siendo la A la de menor intensidad 

sísmica y la D la de mayor. 

4. Decerminar las características del terreno de cimerttaci6n. 

Los movimientos sfsmicos que se registren en un sitio son 

funci6n, entre otras, de las características del terreno. Esto -
debe reflejarse en la solicitaci6n que se elija para diseño. 

Influencia del suelo. 

Si una onda de esfuerzos se propaga de un medio de m6dulo de 
elasticidad alto hacia otro de m6dulo de elasticidad bajo, los 

desplazrunientos y aceleraciones se amplifican. Observaciones rea 

lizadas durante movimientos sísmicos han indicado una mayor inte~ 
sidad de los sismos en terrenos blandos que en terrenos firmes. -

En el caso de suelos blandos, además de los problemas causados 

por vibraciones excesivas, intervienen otros parámetros que no 
son importantes en el caso de un suelo rocoso. Por ejemplo, 

en suelos compresibles pueden ocurrir hundimientos o in

clinaciones excesiva~ causadas por el momento de volteo. 

Para un mismo temblor, una estructura en suelo blando vibra 

de manera distinta en un suelo rocoso. 

5.- Solicitaci6n Sísmica en la base. 

Esta solicitaci6n está dada por una o varias fuerzas cortan

tes horizontales. La magnitud de estas fuerzas se obtendrá multi 

plicando el peso de la estructura por un coeficiente sísmico que 

es funci6n de: 

a) La importancia de la estructura. 

b) La intensidad sísmica en el sitio de la construcci6n 

c) Características del terreno de cimentaci6n. 

d} Características de resistencia y ductilidad de la estructura. 

el Período de vibraci6n de la estructura, o del modo considerado 

El coeficiente sísmico se define como el factor que multipl.f. 
cado por el peso total de la estructura da la fuerza horizontal -

en la base debido a la acci6n de un sismo. 



F = c W 

F = cortante horizontal 

e = coeficiente sísmico 
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W =peso de la estructura (tons, kgs}. 

FACTOR DE DUCTILIDAD. 

Por ductilidad de una estructura se entiende la capacidad 

que tiene de sufrir deformaciones por encima del límite elástico

sin llegar a la falla. Esta se puede oresentar por la aparici6n
de grietas de tamaño grande, dcstr11cci6n de elementos de albafii:0 

r!a o la destrucción parcial o total de algQn elemento estructu-

ral. 

El factor de ductilidad se rlefine como la relación entre la

deformación máxima que sufre la estructura sin llegar a la falla, 

y la deformación correspondiente al límite de flue~~fa. Depende

del tipo de carga que se aplique al elemento estructural y de la

deformación que se utilice para definirlo. 

En el caso de estructuras típicas de edificios urbanos, se -

define en función de las deformaciones producidas por fuerzas 

transversales entre dos pisos consecutivos. 

El aprovechamiento de la ductilidad de las estructuras es un 

concepto esencial de la Ingeniería Sísmica. 

Se debe buscar siempre el diseñar estructuras düctilcs, ya -

que tienen una mayor capacidad de energía, pero hay que tomar en 

cuenta que las deformaciones excesivas pueden producir la falla -

de elementos no estructurales y por lo tanto modificar las condi

ciones originales de rigidez de la estructura. En el r.aso de edi 

ficios colindantes, hay que considerar las deformaciones de las -

estructuras con el fin de evitar el i1~pacto entre ellas, ante la

presencia de un sismo. 
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El diseño de estructuras, no se realiza todav!a sobre la
base de absorci6n de energ!a, considerando la ductilidad de la 
estructura, pero tanto en el análisis est~tico corno en el din~mi
co se aplican coeficientes·en los que están irnpl!citos la ductili 
dad estructural. Estos coeficientes están dados en el Reglamento 
del D.F. 

Los valores del coeficiente de ductilidad Q se hacen depen-
der de la estructura, del tipo de ~sta, de los materiales que la-

constituyen y de algunos detalles de diseño y construcci6n, tales
como las proporciones de las secciones transversales de vigas y -

columnas de acero, los porcAntajcs de acero longitudinal y trans
versal, y las longitudes de anclaje en miembros de concreto refo! 
zado, etc, Todos los conceptos mencionados, influyen en la duct!, 
lidad local y global de la estructura, pues determinan el mecanis 
mo de falla dominante en diversas secciones. 
Reducci6n por Ductilidad. 

Las fuerzas s!srnicas para análisis y los espectros para aná
lisis dingmico modal se obtendrán, dividiendo respectivamente los 
coeficientes s~smicos o las ordenadas de los es~ectros de diseño

s!smico entre el factor a: 
Este factor es fonci6n del factor de ductilidad Q, 

Q' = Q 

Q' = l + (Q-1) T si T(Tl 
T¡ 

Las deformaciones se calcularán multiplicando por Q las obt!, 

nidas del análisis s!srnico. (v!!iase RDF-406. p~g.5) 
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6. Definir criterios de an!lisis y diseño. 
(v~ase RDF - 400l 

' 
7. Evaluar varias alternativas para realizar el análisis s!sm! 

co. 

a) Análisis estático simplificado. 

b) Análisis estático. 

c) Análisis dinámico modal. 

d) Análisis dinámico paso a paso. 

De estos análisis se obtienen fuerzas y desplazamientos.
(véase RDF-400) . 

8. Obtener elementos mecánicos debidcs a sismo. < 
9, Dimensionar y detallar elementos estructurales. 

10.Revisar estados límites de servicio. 

CRITERIOS DE ANALISIS. 

Toda estructura que debe diseñarse por siszn.o, se analiza

rá bajo la acci6n de dos componentes horizontales ortogonales

del movimiento del terreno • 
• l 

----~ ) ! I I I 
jv2 

j/-·-·.,,,.;--.. ...... 
,.,,. ._ ---¡'-- '"···~ 

~ 

{ 
El análisis de los efectos debidos a cad~ componente del 

movimiento de+ terreno deberá satisfacer los requisitos dados

por el RDF (v~ase Manual de Diseño por Sismo, RDP-4061 • 

. J.1 

"<, 

'· 
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ELECCION DEL TIPO DE ANALISlS, 

a). El análisis est1itico sin1plificado es aplicable a estructu-

ras del tipo I que cumplen con los requisitos dados por el RDF. 
b) Análisis estático. 

Las estructuras con altura menor de 60 m. podrán analizar 

se de acuerdo al método estático, o con los din§micos indica-
dos en c l y d} . 

c) y d) Estos rn~todos de análisis se usarán para estructuras -

con altura superior a 60 m. 

Las estructuras que diseñaremos serán analizadas por el -

mltodo que se describe a continuaci6n. 

ANALISIS DINA.MICO ESPECTRAL. 

El n\1.mero de grados de libertad de la estructura es el nO 
mero de datos que es necesario fijar para definir una configu

raci6n cualquiera del sistema. Cada masa tiene tres grados de 

libertad que corresponden a dos desplazamientos en las direc-
ciones X, Y y un desplazamiento angular alrededor del eje z. 

y 

X 

desplazamiento en x 

y 

giro en z 

y 
¡- - ---¡ 

E3 
X 

desplazamiento en y 
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Al despreciar los giros por torsi6n, el nllmero de grados

de libertad se reduce a un desplazamiento lineal por cada una
de las masas. 

El análisis dinámico espectral es de aplicaci6n general -

cuando se quiere deterrainar la respuesta lineal de estructuras 

de varios grados de libertad; se basa en el hecho de que la 

respuesta total es la superposición de las respuestas de los -
diferentes modos naturales de vibraci6n. 

Se puede considerar el aná~isis con un s6lo grado de li-

bertad, suponiendo que el movimiento de la estructura ocurre -

en un sólo plano. 

.---_...,.,-- --- -: 
1' ,/ 

i-...... '---·- - -{ 

I / 
I Í 

I ri-+----4--: 
I 1 

} ,,/ 

desplazamiento 

en direcci6n -

horizontal 

Los efectos que produce el movimiento horizontal del te-

rreno en dirección perpendicular a la direcci6n que se está 

analizando, la componente vertical del terreno y la torsi6n en 

la construcci6n, se pueden considerar en la misma forma que p~ 

ra el análisis estático. 

Existen varios m~todos para calcular los períodos natura

les de vibraci6n de la estructura. El m~todo que se utilice -

deberá estar basado en los principios básicos de la dinámica -

estructural. 
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Los desplazamientos de una estructura producidos por un 
sismo obedecen la ecuaci6n de rnovímiento1 

M O + C O + K D = P (para "n" modos) 

Donde1 

P = excitaci6n externa • .. 
P = d M J = excitaci6n s!smtca, s 
D • ~ q(t) =vector de desplazamientos. 

D • ~ cj (t). = vector de velocidades • .. 
D = ~ q(t} =vector de aceleraciones. 

Para el caso do 1 modo: 

M ~ o. + e ~ q + K ~ q = ªs M J 

J = vector unitario (nxll. 

De la ecuación anterior, premultiplicando por ~T 

(6-1}. 

(6-2) 

~T M ~ q + ~T e ~ q + ~T K ~ q = ~T MJ ªs (6-3) 

Donde: 

* ~T m = M ~ (6-4 l 

e* = ~T e v3 (6-5) 

k* = ~T K v$ (6-6) 

i.;. = ,/ M J = factor de participaci6n del modo i. 

Al excitar un edificio cada modo responde como un sis

tema independiente. La respuesta total del edificio ser~ -
la combinaci6n de las respuestas independientes de cada uno 

de los modos, multiplicados por ~n factor, que se le nombra 

coeficiente de participaci6n. 

m* q + c* q + k* q (6-71 

Resolviendo el sistema, obtenemos: 

(6.,.8) 
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D. = vector de desplazamientos máximos. 
l. .· l ... ..p . 

qi {t) = i . SV'i = ~· .. ~a . 

. m; ·. wi m!. ·. (wiP. (6-9} 

Vector de Fuerzas restauradoras (igual a fuerzas de Iner--

cia l: 

Fr = fuerza restauradora. 

FI = fuerza inercia 

J:' 
·n 

sa = aceleraci6n espectral = a·g 

= Fii (t)J 

g = aceleraci6n de la gravedad = 980 cm/s2 

· a = ordenada espectral (ver espectro de diseño). 

rnáx (6-10). 

.i 

1 
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Vector ~ Fuerzas cortantes. 

.J i (t) J máx = 5 F ri (t}J máx {6 .lll 

donde: S = matriz de suma. tEs una matriz triangular supe-

rior cuyos elementos son la unidadl. 

Para el caso de dos masas: 

t 
1 j s 1 1 1 

= --1--
0 1 1 

Momento ~ Volteo. 

J'-1 (.t) J m!ix = H Vi (.t)] rn!1x {.6 .121. 

donde: H =matriz de alturas. {Matriz triangular superior}. 

Para el caso de dos masas: 

~hl 1 h~ H• - --i--
0 1 h2 

ANALISIS DINA.MICO MODAL ESPECTRAL. 

Se realiza como se indica a continuación: 

l) .. La estructura se idealiza como un sistema de masas con--

centradas en los niveles de piso, unidas por resortes de 

comportamiento el~stico lineal, que representan a las riqi

deces de entrepiso. Se consiaera que cada masa tiene un s6 
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lo grado de libertad, el correspondiente al desplazamiento 

lateral en la direcci6n que se analiza. 

k 

entrepiso [.,. __ ,_... NIVEL 

2l Se calculan las frecuencias y los modos naturales de vi

braci6n de la estructura. 

31 Se calculan, los factores de participaci6n de cada modo, 

el vector de desplazamientos máximo (D.l, y el vector de 
l 

fuerzas cortantes (V} para cada modo. 

4). Las respuestas máximas obtenidas se combinan, entre s!,

obteniéndose el vector de fuerzas cortantes de diseño. 

Siste~as de Varios Grados de Libertad. 

V 
Vector de fuerzas de inercia: 

M = matriz de masas (en ton.cm/seg2t 
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® 

CD 

F = K D r K = matriz de rigidez 

Para que exista equilibrio: 

.. 
por lo que M D + K D = O 

Resolviendo: 

D (t) = r¡5 q (t) 

ª1 (t) '61 

Si q (t) = sen wt 

D(t) = ¡6 sen wt 

Ó (t) = ¡¡Sw.::os wt 

= -- q (tl. 

Ettl = - w
2 

{-sen wt) 

(6.13) 

(6-14 ). 
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sustituyendo en {6.14) 

M ~ {-w
2sen wt) + k ~ sen wt = O 

dividiendo entre sen wt 
2 p + k ¡6 o - w M = 

[k -: w2 M]p = o 

donde ~ representa los modos de vibrar. Para que halla una 

soluci6n: 

(6.14.l} 

Comentarios sobre el Análisis Modal. 
~~- -- ~ 

Para el estudio del movimiento del sistema, debido a la ac-

ción de las fuerzas externas, se aplicará el principio de -

dalambert a cada piso de la estructura. Aplicándolo con --

respecto a fuerzas y momentos para cada una de las direccio 

nes de referencia, se obtendrán ecuaciones de la forma: 

M ~ + C J + K d = P (6 .15) 

Existen m~todos para la solución de estos sitemas, pero son 

muy laboriosos. Para la mayor parte de los edificios es s~ 

ficiente con un método simplificado en el cual el problema 

es resuelto omitiendo el amortiguamiento, y este se torna en 

cuenta despu~s en forma aproximada en los espectros de dise 

ño. La falta de informaci6n precisa en amortiguamiento no-

,' 1 
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justifica un tratamiento más refinado, Por lo tanto, se 

despreciar~ el segundo t~rmino del lado izquierdo de la ---

ecuaci6n anterior, quedando: 

M d + k d = P (6 .16 l. 

Para el caso de sismos no hay fuerza externa aplicada a la

rnasa, por lo que: 

p = o 

y se tiene el caso de vibraci6n libre: 

.. 
Md + Kd=O (6.171. 

Se dice que una estructura vibra en uno de sus modos natura 

les cuando sus desplazamientos libres (dependientes del 

tiempo) pueden ser definidos por la ecuaci6n: 

d(t) = r,j q(t) (6 .18 t 

donde ~ es la confiquración del modo, la cual no var!a con-

el tiempo, y q es una función escalar del tiempo. El siste 

ma oscila en uno de sus modos naturales si todas las masas-

describen un movimiento sincronizado y la conf iguraci6n del 

movimiento no depende del tiempo a pesar de que su magnitud 

var!a con t, de acuerdo con lo prescrito con la n-~sima fun 

ci6n q, 

De la ec. (6 .1 7) , obtenemos: 

[ K w
2
M] ?) = O (6 .19 l 

esta ecuación admite soluciones no-triviales solamente cuan 

do su determinante vale cero o sea: 

detlK - w2MI = o 
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Esta es una ecuaci5n de N-~simo grado en w2 (si el sistema

tiene N grados de libertad), llamada "ecuaci6n caracter!st! 

ca del sistema". Su solución dá N rafees positivas, y las-

ra!ces cuadradas de estos productos dan las frecuencias na-

turales correspondientes. 

En algunos sistemas es posible tener una o más ra!ces igual 

a cero. Sin embargo, este no puede ser el caso de las es--

tructuras a las que se hace referfmcia, ya que por lo menos 

una masa debe estar conectada al terreno por un elemento de 

resorte, y una frecuencia natural igual a cero im~licar!a -

un giro del cuerpo rígido sin ninguna restricción. 

El primer modo natural o fundamental corresponde a la fre-

cuencia circular wl~ rnfis pequeña, y por consiguiente al va-

lor máximo del período. Se caracteriza porque la configur~ 

ci6n del modo no presenta ningOn punto de inflexión. Al p~ 

sar al segundo y tercer modos de vibrar, el per:lodo decrece 

y el nCimero de puntos de inflexi6n aumenta a uno y dos res-

pecti vamente. 

Las ra!ces características w~ son tambi~n conocidas como -

"valores críticos". 

Se puede mostrar que los modos naturales son ortogonales 

entre s!, ya que con M o K corno matrices principales. La 

ortogonalidad implica que: 

gSI M '6 j / = o 

"r º 
para i = j 
para i 1 j 

(6.201 
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de igual manera: 

r,T K ¡6j / a O para i = j 
. i 

"-.¡o i/j C6.21l 
para 

La ortogonalidad puede ser interpretada como la condici6n -

para que las fuerzas do inercia asociadas con e'l i-13simo mo 

do natural no ejecuten trabajo cuando sean desplazadas a 

través de la configuraci6n del j-ésimo modo nntural si i~j. 

De aqu~ el término ortogonalidad, ya que el juego de fuer--

zas de inercia F. se pueden referir como un vector de n-ési 
J. 

ma dimensión perpendicular a ~. 

ME'l'ODO DE NEWMARK. Para calcular modos de vibrar. 

Ecuación dinámica: 

M D + K D o 

Ecuación caracter!stica: 

[K -w2MJ~ = O 
Cálculo del primer modo. 

l. Se supone~ (modot, para la masa uno se considerará la -

unidad. 

2. Se calcula la fuerza de inercia de la masa i. 

3, Calcular 

4. Calcular incrementos de desplazamientos (Ád/w2) 

.6. d = v/k k= rigidez de entrepiso (ton/cml 

S. Calcular 1 . ~c 
~2 

6. Normalizar 
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7. Comparar 

,,¡S. d t v
1 

= mo o supues o. 
s s; i , 

'"c 
~i -

Se parecen? 

No Si 

~s -"c = ¡IS 1 Parar 

Regresar al 

paso 2 

A continuaci6n calcularemos el primer modo para un edificio 

~e dos niveles idealizado en la figura, con el fin de acla-

rar el procedimiento. 

k2 
+ m2 

ml = m2 = m 

tm1 
k1 kl = k2 = k 

1 
~ 

La tabla siguiente indica la secuela de c~lculo. 

1 
1 

2 3 4 5 6 7 8 9 10 

lEntre- R~gi- rps fi/w 2 Vi/w2 Í).d./w2 rpc/w2 AC 
~ivelloiso Masa ez ~i r 1 . 

2 m 2 2m 2m/k Sm/k 5/3 

2 k 2m 3m/k 

1 m 1 lm 3m/k 3/3 

1 k 3rn o 



166 

Columna 6 • coJ .• 3 x col,5 

Col\llllna 7 = valores acumulados de la columna 6 del nivel lil 

al nivel 1. 

Columna 8 .. columna 7/ col.4 

Columna 9 = valores acumulados desde el nivel l al nivel i -

de la columna B. 

Columna 10 = valores de la columna 9 divididos entre el va-

lor del nivel l, de la m:l.sma oolumna. 

La columna 10 representa al modo calculado, este se compara 

con el supuesto (col,5), si no son iguales, corno en este ca 

so se continaa el c!lculo a partir de la columna 5, hasta -

que el valor de esta columna sea igual al de la columna 10. 

Se puede lograr la aproximaci6n que uno desee, haciendo tan 

tas interaciones como sean necesarias. 

El primer modo será: 

Cálculo ~ .!2! ~ siguientes. 

~T M i .. e fd•r M g$ r s r r r 

donde i = estimaci6n del modo s e 
despejando cr 

T 
~r M iz)r: 

s = modo supuesto 

r • modo conocido 

{6-22} 

(6. 23 l 
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Para calcular el modo se usa la misma tabla descrita ante--

riormente, con algunas modificaciones. 

l. Se supone el modo ~2 (para la masa del primer nivel se

supone 1~. 

2. Se calcula c1 
r = l 

s = 2 

~2 = modo supuesto. 

~i m gil 

3. se multiplica c1 ~1 
se calcula ~2 - c1~1 

4. Con el valor anterior se empieza el cálculo sustituyendo 

los valores obtenidos ( i!2- c1 si$1 ) por la colwnna S de la ta 

bla anterior. 

Tabla para el cálculo del segundo modo: 

Vi/w2 

~~ 

l. Se supone el modo i 3• 

2. se calcula c1 y c2• 



,¡,T 
1 m 93'3 

4. Se calcula ~3 
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5. Se empieza el cálculo a partir de la columna 5 de la ta .. 

bla para el primer modo, 

Para los modos siguientes, se hace lo mismo, para el modo -

n-se tendrán (n-1} coeficientes cr i el 1 c2 ... e .1 • n-

El reglamento del DF permite considerar en el análisis modal 

todos los modos naturales de vibraci6n con ~eríodo mayor o -

igual que 0.4 seg, pero en ningan caso podrán considerarse 

menos de tres modos. 

RIGIDEZ DE ENTREPISO. 

Es la relaci6n entre la fuerza cortante resistida oor un mar . -
co, o muro en un entrepiso y el desplazamiento horizontal re 

lativo entre los dos niveles consecutivos. 

A 
V 4.__._-i....- -~! 

F3_,.. - - - _,, 
F2_ ~7r..~- ~/' 
F V2 d1;7 

1 - i---------1 -;/ 
V¡ :' 

-
vi 

R1 = 
d¡ 
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La rigidez as! definida no ea independiente da las car9as, -

Por lo que para calcularla lo más exacta posible debe cono-~ 

cerse tal sistema con anterioridad, cosa que en general no -

es posible. 

En marcos ordinarios de edificios el empleo de cargas que no 

son estrictamente proporcionales al definitivo de anglisis ~ 

introduce errores de poca importanci~, y usualmente las rig! 

deces calculadas a partir de hip6tesia simplificatorias so--

bre la forma del sistema de fuerzas laterales son satisf acto 

rias. 
MATRIZ DE RIGIDEZ 

masa n 

<D Desplazamiento 

masa 2 

masa 1 

La matriz de rigidez estará formada por las riqidacaa de ºª"' 
da entrepiso, agrupándose de la si9uiente manera: 

= 

1 1 l 
~=- -+-~~'-- -.-k-=--. L~-j· . 1 . . ' 

-k2 ¡(k2 +. k3) 1 ;.k3 --- __ .¡ ____ .J.. __ _ 

O 1 -'~ ' ' 1 k 
.1 n.3 ' 1 3 

Para el caso de tres masas, 
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Para el caso de n masasr 

2 3 4 n-1 n 

Kr+K2) -K2 o o o o o o 
2 -K2 ( K2i-K3) o o 
3 o -K3 o 

[KJ= 4 o o o 
o o o 
o o o -Kn·1 o 

n-1 o o o (Kn·HKn)I -Kn 

n o o o o o o -Kn Kn L. ___ 

De la ecuación: 

[K - w2aj~ = o 

~ == gSil 
i = 11 21 3 ••• • n (nOmero de modo) 

pji2 

r6in ¡ v$il = l 

Al suponer e.l valor ¡¡1
11 

tenernos: 

[ (kl + k2) - w
2 m~ ¡¡Sil .. k 0 = O lj 2 12 

Obtenida a partir de la ecuación anterior. De aquf se puede-

obtener la frecuencia (w). Despejando w2: 
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despejando: 

2 k 1+ k2 - w rn1 - k2 ~12 = O 

w2 = kl + k2 k2 -i2 (6. 24) 

Comentarios sobre el Sistema Estructural a base de Losa Plana. 

El an~lisis sísmico, una vez definidas la viga equivalente 

{véase capítulo Vl, se realiza como un marco y los mamen tos ob 

tenidos por el marco se distr.i.buyen enti:e las franjas de colu:n 

na y central con los mismos coeficientes que para 103 no~e~tos 

debidos a cargas verticales. 

Resulta conveniente que el momento debido a sismo sea abso~-

vida por la franja de columna exclusivamente y de preferencia-

por las nervaduras que llegan directamente a la columna. 

El problema principal en este sistema es la transmisi6n del-

momento de desequilibrio de columnas a viga. El momento debí-

do a sismo se transmite a la losa ~or una combinación de fle--

.xiGn y cortante. 

El modo de falla es local y no se permite la formaci6n de 

una articulación plástica sino que da lugar a una falla local

que es muy frágil a menos que se proporcione refuerzo por cor-

tante. 

En caso de emplear este sistema para resistir fuerzas sísmi

cas, las reducciones por ductilidad que deban considerarse son 

muy inferiores a las que son admisibles para marcos. Los ensa 

yes realizados de estos si'stemas ante cargas laterales alterna

das indican que no es recomendable emplear un factor de ducti~ 
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lidad superior a 2. 

Respecto a la eficiencta para resistir efectos s!srnicos, se 

tienen limitaciones que se refieren a su escaza rigidez ante

cargas laterales y especialmente, a la poca ductilidad que 

puede lograrse con este sistema, ya que es ~if!cil evitar que 

la falla sea regida por cortante en la zona de conexi6n viga

columna. 

Cuando se use este sistema se requiere que las fuerzas sís~ 

micas sean tomadas !ntegrarnente por muros de rigidez u otros

sistemas. No obstante es muy importante que el sistema losa

colurnna deba resistir una porción importante de las fuerzas -

sísrnica3. 
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Una vez calculado el valor.de la frecuencia w, se calcula ~l

per!odo T. 

2 rr 
T =----

w 

con este valor se obtiene del espectro para diseño s!smico

(v~ase RDF.406). la ordenada de aceleraci6n espectral: 

Sa, Se aplican las ecuaciones (6.9) a {6,12), cbteni6ndose -

las fuerzas cortantes y ~omentos de volteo. 

Las respuestas modales Ri (donde Ri puede ser fuerza cortan 

te, deforrnaci6n, momento dt; volteo, etc. l. se combinarán de --

acuerdo con la expresi6n: 

R = ( r R~}_ 
Salvo en los casos en que en el cálculo de los modos de vi

braci6n se hayan tomado en cuenta los grados de libertad co--

rrespondientes a torsi6n. (Ve~se RDF.~406. pág.19). 

A continuaci6n se presenta el programa para calcular corta~ 
tantes sísmicos, bas~ndose en lo descrito anteriormente. 

Este programa calcula s6lo tres modos de vibraci6n, y en ba 
se a estos calcula las fuerzas cortantes. 

NOTA: 

El programa no es el m&s eficiente, es m~s existen métodos

mejores para resolver el problema, como el m~todo de Jacobi

o el método de iteración inversa. 



J. 74 
10 ílEM "ANALISJS" 
21d INPUT "NlJMf::IW DE NIVELES" ;N 
:'.ltll DI M ~J C N l 1 h ( N > 1 1\1\ ( N) , J < N > , X < N > t Y< N ¡ 1 L. < N > 1 G ( N) 1 H ( N) 
35 DI M B ( N) 1 A ( N) 'D ( N) 1 p ( N)' AA ( N) 1 DO ( N) 1 RIH N) 1 ce ( N) 
37 DIM GGCN)1HH<N>1SB<NJ1LLC6>1M(6)10(6>1T(6)1SC6l 
JB DIM TT<6>1RCNJ1F(Nl1FF<N> 
40 FOR I~N TO 1 STEP-1 
45 f'fllNT "Wi "11"lí:d1 "líY" I: INPUT W< l) ti~( Il il\t\< l >rPRINT 
1,7 NEXT I 
50 NEXf 1 
60 INPUT "APROXIMACION";Q 
61 INPUT "ZONA SISMICA"IZ 
62 INPUT "FACTOR DE DUCTILIDAD";QQ 
64 FOR !=1 TO N:W<I>=W<Il/980:NEXT I 
65 CLS:PRINT "CALCULO DEL PRIMER MODO" 
70 FOR I~N TO 1 STEP-1 
80 J ( I l :.:I 
90 NEXT I 
100 FOR I=N TO 1 STEP-1 
1 10 X ( I ) :: ~J < I ) *J < I l 
120 NEXT I 
1:.m YCNJ.:::XCN> 
J4~ FOR r~<N-Jl TO 1 STEP-1 
l :\l~ Y C I l _,y U ·1 l >+X c I > 

16'1 NEXT I 
170 FOR I~N TO 1 BTEP-1 
10~) L< I ) =Y ( I ) /1\ < I ) 
1 C)'L) NEXT 1 
201tl 1'1-"Ci(~) 

210 l'J::.12) 
2~0 FOR I=l TO N 
230 G(J);G(l-ll+LCI> 
240 NEXT l 
250 R;;;G( 1 > 
260 FOR l=l TO N 
270 B<I>=GCJ)/R 
280 NEXT I 
290 FOR 1=1 TO N 
3~0 H<I>~J<I>-B<!> 
310 NEXT I 
32~ FOR l=N TO 1 STEP-1 
330 I F ABS OH i ) > < =l.i! THEN 390 
340 GCITO 3~0 
350 FOR I=l TO N 
3ó0 ~r C I > .,B ( I > 
:H0 NEXT I 
380 G('iTO 100 • 
390 NEXT I 
400 PRINT "CALCULO DEL SEGUNDO MODO" 
410 FC1R I"'l TO N 
4:20 A<I>=BCI) 
'130 NEXT I 
4'113 FOR 1.,1 TO N 
450 D<I>=W(ll*ACI> 
t1ó0 NEXT I 
'17~ SUM""l'll 
4t'H3 F(IR I=t TO N 
49~ SUM =SUM +DCI>•A<I> 
S00 NEXl 1 
51CI E .. SUM 



520 REM"MúDO SUPUESTO 2" 
SJ~ FOR I=N ro 1 STEP-1 
540 ,J(il==I 
550 NE>: f l 
560 SUM"l~ 
570 FOR 1=1 TO N 
581Zl SUl'l'-'SUl1 t D ( I ) ~ J ( l ) 
'590 NEXT I 
6{10 F:o:SUM 
61G'J O::F/E 
620 FOR J=N TO 1 STEP-1 
630 P<I>=J<I>-O*ACI) 
640 NEXT I 
650 FOR !=1 TO N 
t.60 J<l>=P<I> 
670 NEXT l 
680 FOR l=N TO 1 STEP-1 
69Ql X< I J =L-J < I > itJ < ! > 
7k10 NEXT l 
710 Y<Nl-"X(l'Jl 
720 F0R I=CN-1) TO STEP-1 
730 Y<IJ...:YCI-t·ll+X<I> 
740 NEXT l 
750 FOR I=N TO 1 STEP-1 
760 L<l>=YC!)/l\(Jl 
770 NEXT I 
7 80 t·1=G <0) 
79(l l'j:::.Q 

800 FOR 1=1 TO N 
8Hl G< !)"'G< J·-1 i+L.< I> 
8:.20 t~EXT I 
83~J R=G i 1 > 
840 FOR l=l TO N 
850 B<I>=-G(J)/H 
860 NEXT I 
870 FOR 1=1 TO N 
880 H< 1 >==J ( 1 )-B< I > 
890 NEX1 l 
900 FOR I=N TO 1 STEP-1 
910 !F ABS<H<!J)(::~ TH~N 970 
920 GOTü 9:50 
930 FOR I=l Tú N 
940 J<I J:;..e.< 1 > 
951.1 NEXT 1 
96C GOTCI 5.:.0 
970 NEXT 1 
980 FOR 1~1 Tú N 
'i90 AA ( I ) =B ( 1 J 
1000 NE:X1 I 
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1010 PfHNT • CALCULO DEL TERCER Mooo· 
102~ REl'I .. l'IODO SU PUES fl) 3 M 

1030 FOR l~N TO 1 SlEP-1 
104 o Je I >:: l 
10':.0 NEXT I 
1~6~ FOR 1~1 TO N 
1070 DDC I> .,¡_¡e I) 11AA( I> 
1080 NEXT I 
1090 sur·1""0 
1100 F<JR l'-'1 T(1 N 
111~ SUM~ SUM+DUCl>•AA<I> 



1120 NEXT I 
1130 EE::.SUM 
11 ltfll SUM ~''1 
1150 FOR I=l TO N 
1 160 SUl't.:.-:SUt·I . ::JD C I ) ll·J ( l) 
117121 NEXT l 
1180 ff=SUM 
1190 SUM;:0 
120121 FOR I=I Tú N 
1210 SUM=SUM+D<Il•JCil 
12:2121 NEXT I 
1230 F=-SUl'1 
12'11Zl 0""F /E 
1250 (l(l::iFf /EE 
1261Zl FOI< l;;N T(I 1 STEP·-1 
1270 P<Il=J<Il-O~A(ll-OO~AACII 
1280 NEXT I 
129~ FOR 1~1 TO N 
1 ::ml4 J < I ) '"' P < I ) 
l Jlíi1 NEXT I 
1 :1::121 FOll 1 ~N TO 1 STEfL· 1 
UJ0 X(l) 0-W(l)1tJ(l) 
1 :¡.f(:l NDT I 
JJ'.:.lj YftJ)==X(NI 
!J6íl FOR I=<N-1) TO 1 SíEP-1 
1:37~1 Y<I>""Y<I+IHX(II 
1 JfA1 NEXT I 
1J9~ FOH I~N TO l STEP-l 
l'tlillll L< l >~,ye I )11\( 1) 
tLll lll NEXT I 
l Lt21.1 M..-::.G (llJ) 

1 '130 M.:..::C..1 
1440 FOR 1~1 TO N 
l '• :-, t1 G ( I l:. G ( I - 1 ) H. < l l 
1460 NEXT I 
1't70 R=GC 1) 
148121 FOR 1~1 TO N 
lit 9C!> B ( I l "'G ( I > / f\ 
1:-..IJll) NEXT I 
1~!~ FOR 1~1 10 N 
152fil H<l>:::oJ(Il-B(ll 
1~i31!t NEXT I 
l~~~ FOR r~N TO 1 STEP-1 
15~t7J IF ABS<H< I l) :'.'-"1;1 'lflEN 1610 
1561.1 GO TO 15 71tJ 
1~i7L1 FüH 1=1 fO 1~ 

1 '.)81.1 J < I l =f?. ( I > 
l!i90 NEXT I 
16~L1 GO TO 1 l't 0 
1 L> l"1 NE X T I 
16:'.I~ Fül< I-;;1 TO fil 
1t,J0 f;'.f!·( 1 )::.8( l) 
!MI.:) NEXT I 
1650 GCtTO 1760 
1660 FOíl 1~1 TO N 
1l.70 RR < I > =I« l 1 
lhOf.ll NE:'.Xf I 
1um FúH 1::.11 TO N 
l /'lll CC< J ):'-A(! l 
•. '/~U GG ( I ) '~AA < 1 ) 
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1 705 HH ( I > =BB e I l 
1710 NEXT I 
1720 FOR Je! TO N 
1730 1\( I )c:l\f(( I l 
174l' NEXT I 
1750 GOTO 65 
1760 IF CC!ll<)0 THEN 1780 
1 "/70 GCITO 1660 

17? 

1780 LPRINT "ANALISIS DINAMICO MODAL" 
1781 LPRINT "ZONA SISMICA": LPRINT Z 
1785 LPRINT "NIVEL"1"MASA"1"RIGIDEZ X"1"MODO 1X"1"MODO 2X~1"MODO 3X" 
1790 FOR I~N TO 1 STEP-1 
1800 l.PfllNT I1~JCI>1RR<Il1CC<Il1ú<:i(ll1HH<I> 
1010 NEXT I 
líll5 l.PRINT 
1U16 LPRINT 
1820 LPRINT "NIVEL"1"MASA"1"RIGIDEZ Y"1 "MODO lY"1"MODO 2Y"1"MODO 3Y" 
IUJ0 FOíl I~N TO 1 STEP-1 
1841/l LPHINT l1W!Ilt1\(ll1A<Il1AA(Il1f.IB(J) 
1 l:l':H' NEXT I 
ltl'.'15 l.PHINT 
1 (j•j6 l.PH l ~n 
188B FOíl 1~1 TO N 
1 ü 1í~~ r < r > "'e e< 1 > 
J9tm NEXT l 
1 %0 GOGUB 23-.::;~~ 

1930 l.L. < 1 l "-'SUM 
11tlt0 G1)~)U8 2390 
19~0 Mí 1 >=SUl1 
196~ FúR 1~1 TO N 
1970 ¡.i < I > toG(j e I > 

l'tlW• i·Jr.>:T I 
199'9 Gl)SLIB 232~ 
201.'.l(~ !.l. ( 2 l ""SUM 
2010 GCJBUf?. 23'1'0 
20::1J M ( 2 l '"B\JM 
20:m f(tf( l::: 1 TO N 
21J'1" P < l > ;:HtH ¡ i 
2C1~10 NEXT l 
2070 G(IEJUB 2320 
2080 LL < J l =SU~1 
2Wifll GCtSUB 23l/~ 
2 lf.:l!(l M ( :o "'SUl•I 
2110 FOíl I~l TON 
2 1 20 P < I l ::A< I l 
2130 NEXl' I 
2140 GOtlUB 2320 
2150 U.<4l=SUM 
2160 GOSUO 239t'l 
217111 11 ( 4 )l•SUM 
218~ FOR 1~1 TO N 
2 l 9111 P < l >"'AA< l l 
2::.•(ih1 Nf:XT 1 
n 1'~ G(lSUB 23:.':0 
22:0:0 LL ( !l l ::SlJM 
2230 G(ISlJB 239l.1 
2240 M<5):::SUM 
225~ FOR I~l TO N 
22/.·~ P < I > :..BB < l > 
n·10 NE:XT 1 



_...:.·~·~ S·~)S'..'E'. ::::_~· 

:-::.::c:.ic LL ,· f,J "~~·'.!~! 
~·:1 0(.'I GC1SUC .:.::9~ 

:..JH'J M<ll=~· .. .'~: 
~ 3::, SC:T(~ .::.•·•~ 

: .3:3~1 :,1 ~ l ) ~ f \ 1 ) ~ ~J ~ l J 
:·3;¡() NE:>: T : 
:·350 ~.l'f"l={~ 

~36~ ro~ 1~: TO N 
:·:nl'I S\.IM=SUJ'l-t D C I l 

:.::375 NEXT l 
:·JE:'Cl m: 1 t.JF:N 
;':J90 SllM=O 
>1 O~ F ,:; R I :- l T (' 1 J 
:~1c su~ ~s~M~~!l>•r!l: 
::.::,::0 r:cxT l 
;..,~::; f;ETUfit: 
:~~o ~=-:~1:~:G0S~~ 
:ASO (flll=r, 
:·~1.óF; "'=GG < ::·' : 1:J<1s1. '~· 
:":47(:) ::.•(:2)::f.; 

.. ·'-··''··~ 
--·~·""' 

;:: .. •80 :.~H~I (:::': Gt)S.'-'S· .. ::!:. ~~~~ 

~:· ... ; C·:. G(1T(I ::::t;.(" 
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:·"',(:".!' r:;·:!fiR. l HRR:·:·'.~-~r.,~· •. 
> ~.r·. F.f'l '.!Rt: 
~~i~ ~~~;~· ·svsuc 263C 
... ~ • ( i ... ~ = r 
,- '..: ' ... ~ ... ·- -· .. . 
"•t -r· 

... -· i.._. .. ·. =·: :-f-
'. '':-C·'~ ~ =-=~'.['. t - · : • •:,• W ·.>.~!~ 

~· ... lt~ r·r.¿, !=F 
::~.::e GC1 "!<~ ~..:.~·C 
:: 6 3 Q'.. ;;: ~ ( f ~ ·: ~ · .. -: : . 1 • .:.· " - ! . ~ :.· \ .~· ~. ~ · 1: ~ 1 \ 

~~·¿.~.e r:-1r.: .I = 1 ;::; .;:. 
:.:.:~~~ TIJ1=6.1~3l~iS~~l0 
::·:.7::' Ut:.·<T ! 
~l:O ~=~ ":2NA S!SMICA" 

~-~ .. - .:. THCN .::7.20 
:.::e~ Ir :::: TH~J.: ::740 
:::710 ff ::o:: E::::ri :::no 
:::::.r Go1 e .:·-:-t:r 

. ' . 

:74~ r:=c.s:~:=2:s=c.o~s:c=c.~:E=213 
:·~·=-0 (;t)j (! :278(.' 
:2768 Pl=C.8:P:::=J.J:B=e.o6:C=~.24:E=l 
:2770 SOTO :2780 
~78~ FOR !=1 TO 6 
:'.··;·c;>c: T C J l=T< ! ' 
~SC1e GCJSL'E'· ::s:.e 
:'.:810 S~ I l=D~c,·8ci 
:.::s:.::t>i NEXT l 
w:m G·:!ri::• :::i:· ! e 
2840 IF TIJ l<Pl THEN ~S7C 
1850 IF TCl 1 <P: THEN ~89~ 
::::86e IF T ( r ~ .-P:: THEN :289e 
:2870 D=BilC-Bl•T<I>IPl~GOTO 2900 
::ssc D=C:GOTO :900 



2890 D=C•<P21T(Jll•E 
:091.'l~1 m:.: fUllN 
?9J~ F0R 1~1 TO 6 
2'r:.:.:~'l I F T < I1 < P 1 rHEN 2'7'tl.'l 
~930 TT < I l :=1i1G! 
:'.935 NEX r I 
~937 G(li(I :::961i) 
29'1'1 TT<l).:;:¡.+((;!1i1-1>MT< ll/Pl 
2't:i0 NEXl l 
?.'761/J FOfl í :.1 TO 6 
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¡~rn~ 1~( J l=,LL< I )ilf.>< l l/(M( I l*O< I )l' 
;:9lH1 Nl.'.:XT I . . 
~'9'i'1 l.PIHNT "MOD1.1" 1"l."1 "M 11 1•w2•·, 11 T 11 1 11 S" 1

11
1i!" 1

11 "1" 

?.'f'i':'. U'IH NT 
30Viü f(1H I=:l TCI ¿,• 
3121 W Lf" I< lt H I .t. L< I l , M < I ) 1 O ( I ) 1 T ( I l 1 S ( I l 1 TT < I ) 1 G! í I ) : NE XT 
:m.:e Ll'IHIH 
:1111:10 F(1fl l ""'l T(I M 
:11113 i P < i > "'e e < 1 > k 1,1 < 1 > 
JL13.:: li( 1 ).c·GG( J) .i,•( ~· l 
JlU:I f!.(l)'Hllí l)••>'(::.Sl 
:i:.1:Jl1 H ( 1 '~ /11 l ) H!• (t¡) 
.-HU•1 ti( l J~l\1\( l )-1~(~:¡) 
:(1;\Jt, y(! l:.:l'.B< l )11tJ(6) 

:i,1:r1 1~Ex r i 
:)~11.~1 F1)fl ro::: H1 ri:rnt>=-·f'HHI>=ND:T 
:l~1'1 l t l't< 1N·1 "l·HVL~l.", "O l" 1 

11 0:2 11 
1

11 DJ", 11 D'1" 1
11 DS"1"1Jc1 11 

]Q).:, :.'.'. t. 1' t< ltH 
:m•13 r1'.IH Jo.f4 TO 1 STLP··l:LPRINT I1P(Il1D<ll1B(J)1fl(l)1G(J)1~'íll:NEXT 
30~~1 >: <tll ::oHJ<( N > 
3¡,u.0 Füll 1~1 TO (N··l):'/.,([):::fm<I>+mnI+li!l-lEXf 
Jl/l/0 FOll 1:.:1 TO f'J:J(l)·"·i'(l):NEXl l:GOSUL?. ]21iKIJ 
:ll1tlell 1 (1fl I:.: 1 TO 1 l :t• ( 1 ) c .. ¡ < I); NEXT I 
311'/QI 1 1)ll I ~ 1 l(I ti: J' ( 1 ) "· D < I l : NEXT I : G0~3U8 J2l'l0 
311!J~' ro11 I=l 1 (1 ¡¡: fl( 1)" i" ( l )l NEXT I 
311~ FOH 1~1 10 N:JCCl,·U(Il:NGXT I:GQSUB 3~~0 
31:'.0 f(Jfl J::-.1 TI) M:[.'.(fl'-'FCJ):Nt=:XT I 
:it:!'t Ft)ll 1-<2 1(11·1:1;"1 l-·-"h(ll :rJE>:T I 
3126 '/.<NI ~'l\!r·I > 
312fJ F(1f~ 1-·I "1(1 ifl-·1) :XC l )•-'f'\( l l+I\! 1+1 l :NEXT l 
:H30 FOJ< 1'"1 TO 11:.Jil)"·il(l):N1::xr l:G(J:.;UB 3211)0 
314(1 FOH l-"1 l(J 11:fl(ll,F(l):NLXT I 
31~Jl'J F(l1< I:t TO 1·1:,li!) <i<I>:NC::XT I:G(l~:JUB J21::JIJ 
316'1 Fi:•ll 1::1 1(1 JI:(,( I l".f( 1) :Nf,"XT I 
311(') Fn1¡ 1°,t 10 11:,l\Jl'=Y<l):NEXT l:GOSUH 3:2m:l 
318~ fOI~ !"•! I•) 1::'i( l ¡,,¡ · 1 >:ME.:XT I 
31 lf~ GO I u :.S :::~:J 
3~0(? F ( 1 1 "-X ( 1 ) 11 J < 1 ) 1 fl ( ;:; ¡ k .T ( 2) 
:~:: l '1 ¡: <M > .:.,~ ( M > itJ \ 1-11 1111 N > k J < N • 1) 
:12.:,l? Fül< l<~ 'lt) 11·¡.¡1:1-\J)'"J<l-!);.R<IH-X<l)hJ(!)+J<I+IH•H(l+JllNEXT 
:l2:Ha l<I: l lJl<N 
:i:'.:14 1 f'ld r Jf 
:J;::J5 1 l'ldlll' 11 1"1!\'tl." 1"11"1 11 1-"::.:: 11 1"F3"1"F't'', 11 F~ 11 1 "F6 11 

.l.:.\~, I 1'111 N ( 
J;•J] 11'11< l=-H IU 1 S1l:P .. l:l.PRJNT l1P<I>1D<I>1e.c1>1H<ll1G(J)1Y(l):NEXl l 
:c:1H U•l<ltlf 
:1:·~N L 11 1< 1H1 
.1>1~1CC<rllc.:P(l~líl'f<1) 
3;~;L11 f(IH l·:(M·U ·¡11 1 :·:mP-l:CC<I>=CC<I+lHP<I>ITT(ll:NEXT 
l2UJ CíG <N 1-"11rnJIT1 L~ > 
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3270 FOR I=tN-ll TO 1 STEP-l:GG<I>=GGtI+ll+D<Il/TTt2l:NEXT 
328~ HHCN>=BCNllTT<J> 
329111 FOR I=tN-1 > TO 1 STEP-1 :HHC l>::.Hl-H 1+1 >+BCI >ITT<J> :NEXT 
330~ A<N>::.:ll<Nl/Tf('1) 
3310 FOR i'"<N-1> Tü 1 S1EP-1:A<I>=Atl+l>+IHI>ITT<4l:NEXT 1 
332~ AA<N>~G<Nl!TTCS) 
3330 FOR I=<N-11 TO 1 STEP-l:AA<I>~AACl+ll+Glll/TTCS>:NEXT 
3340 B<Nl=Y(N)/íT(6) 
3350 FC:ifl I-=<N-1l TO 1 STEP-l:BCU=B<l+l>+Y<I>ITTt6>:NEXT l 
335•1 l.Pl<!NT "NlVCL"1"Vl"1"v2•,•v3•,•v4·,·vs•,•v6~ 

180 

3357 LPRlNT 
3358 f1)R 1-=N T(1 

3361íl F(IH I·..:l'l Tü 
337(.~ Ft)R 1 ::.:N TO 
33i'5 Lf'IHNT 
J:cn LPl<INT 

STE P·· 1 : L PH JNT I ' ce ( I ) 'GG ( I ) d IH ( I ) • A ( 1 ) , f1A ( I ) 'B ( 1 ) tt~E X T 
STEP-1 :F< l );S(i!R<CC< 1>-r:::+GGt1 H2-t·llHt I h2l :NEXT l 
STEP-t:FF<Il=SQRCA<I>•2•AACll~2+Btl>+~J:NEXT l 

J,rn(1 LPRltH "tHVl:l."1"CORTANTE X"•"CORTANTE Y" 
3385 LPíUtH 
JJ9U FOR 1~N 10 1 SlEP-l:LPRINT l1Flll1FF<IJ:NEXT 
34fü> EMD 

\ 
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ANALISIS SISMICO DE ESTRUCTURA CON TRABES Y LOSAS. 

. . 
', .. ~ '•' 

~ ·~··' 



RIGIDECES 

NIVEL 
20 
19 
18 
17 
16 
15 
14 
13 
12 
11 
10 

9 
8 
7 
6 
5 
4 
3 
2 
1 

NIVEL 

20 
19 
18 
17 
16 
15 
14 
13 
12 
11 
10 

9 
8 
7 
6 
5 
4 
3 
2 
1 

NOTA1 

DE MARCOS 

A-D 
99.54 
88.62 
85.21 
84.25 
84.19 
86.61 
87 .27 
87. 77 
88.36 
89.09 
91. 34 
92.10 
93.00 
94.12 
95. 64 
97.63 

101.83 
109.32 
112.09 
206.48 

1~4 

101.70 
90.30 
86.81 
85.81 
85.74 
88.34 
88.69 
89.11 
89.61 
90.19 
92.35 
93.01 
93.82 
94.83 
96.22 
98.40 

102.22 
109.69 
112 .so 
207.SO 

182 
(ton/cm). 

e 
121. 48 
107.83 
104.31 
103.75 
104.12 
103.31 
108.85 
109.53 
110.36 
111. 45 
114.93 
116.01 
117.20 
118.63 
120.42 
122.93 
126.96 
134.52 
134.46 
239.23 

2-3 
126.37 
118.39 
114.80 
112.88 
lll. 94 
112. 96 
112. 99 
113.39 
113,98 
114.68 
116.55 
117.62 
119.18 
121.2'l 
124.26 
128.92 
136.74 
151.24 
161.83 
307.35 

B 

127.17 
145.65 
145.83 
146.28 
147.21 
149.20 
151. 36 
154.45 
158.39 
163.26 
169.91 
177.76 
188.22 
201. 98 
220. 72 
247,JG 
287.62 
354.84 
434.00 
898.45 

Ry 
456.14 
417. 38 
403.22 
397.38 
395.36 
402.60 
403.36 
405.00 
407.18 
409.74 
417.BO 
421.26 
426.00 
432.18 
440.96 
454 .64 
477.92 
521.86 
548 .66 

1029.70 

Rx 
467.73 
430.72 
420.56 
418.53 
419.71 
431.13 
434.75 
439.52 
445.47 
452.89 
467.52 
477.97 
491. 42 
508.85 
532.42 
565.55 
618.24 
708.00 
842.64 

1550.64 

Las riqideces fueron obtenidas aplicando los c:ortitntea de

bido& a toda la odrqa, para esto ae roaliz6 un an&liaia• 

estático. 



ZONA SISMICA 
2 

NIVEL MASA IUGIDEZ X MOf11) 1 X MOO(I :::x MODO 3X 
20 .6H1?.25 1,¡, 7. ·¡3 :m.t.61'• -12. ~nJ'7 7. t?46<71t 
19 .635Jfi'J2 1,:<fi'J. 72 38. 31192 -ll.7082 5.9885 
18. .635102 '•2~. 56 :u.n.::t?J -H'l. 231't 3. 022511 

17 ,635102 I¡ JO. 53 36. 'i3L~6 -B.06381 • 939692 
16 ,635102 't19.11 ~i'.j. //15:.1 -5. ~5/,67 f> -2.1213 
15 ,6116327 1,31. 13 34.2822 -2. :$3292 -/¡,00414 

14 .658163 l¡JI+, 75 J2.5907 • 7{113877 -6.50677 
JJ .658163 /139. ~i2 31'1.l.57 :i. 7951,a -7.20656 

12 ,650163 11115.47 ~:'H.'.i056 "· ~'•822 -6.5772~ 

J1 • 65El16J 1,5z .139 ;:b. 1l·'•1 8,8!;391 -4.03761 

10 .6709'29 '•67. ~12 ;~3. 6/,.Tl rn. 5762 -2.31711 
9 .683663 477.97 z 1. '1bl1:J j l .6l~09 • 50733 

e .68:166:.! 1,91,112 18.3656 11.099{> 3.19640 

7 .683{,63 508.EIS 15. bfi'J79 11. /189 s.20195 

.6 .603663 532.112 12.0357 10. '1361 6. 49865 

' .683663 565.55 H?.1005 B.ElbZm 6. 6827'1 

lt .6EJJ66J 6H1. ?.11 7.4b217 6.92b50 5. 9J51t3 t-' 

J ,603bl•J 7"9 s. '"'~77 11, 83093 I¡, '196Z ()O 

2 .704469 [11¡2. 6'1 2.83567 2.0lll3l5 2. 7396 
(JI 

J • 736459. 1550.M 1 1 1 

NIVEL MASA RIGIDEZ y MODO tY M•_11J1) 2Y MODO 3Y 

20. .610225 /156.14 29. 6991 -9. 6-/051 5.52773 

19 .635102 41i.3EJ 29.'.i2H:3 -9.;:0:tWIV13 4. 7908'1 

18 .635102 '103. 22 29.11184 -8.1167b 3. 2591 J 

__ 17· .6351(}2 397.38 28.5579 -6.l:.lt9t? 1.16207 

16 .635102 395.36 27. -/625 -11, 71:::'.71 -1. 15005 

15 .646327 4l712.t. ';:h. 111:1 -2. 11911113 -3. 2?130 

14 .658163 1103. 36 25.6132 -·. 1638b5 -11.86689 

13 .650163 '105 24.2Tl6 2.16063 -5. 61tll1 1 

12 .650163 '107.18 22.'/778 11. 36352 -5. 5115'1 

"11 .650163 409.74 21. 1277 6. ~'/CiH6 -4. '•8799 

10 .67í/J929 lt17. EJ 19.3421 7.83731 -2. 75247 

9 .603663 421.26 l 7. '1573 8.89b'JJ -.609999 

e .683"63 426 15.11/.63 9. 4227~i J. 61352 

7 .603663 432.18 13. 39ffl 9.1927'} 3.55'127 

ó .683663 11110. 96 11.2~1='fl 8.82291 4.90701 

./-!L .. .683663 '15'•. "'• 9."1B'134 7. 76692 5.47474 

. " .683663 '177. 92 ''· 921 lt7 6.31797 5,20504 

J .603663 521.Bb 1,,0::139 4.bU'J9J 4.20655 

2 .701t46'9 5'19. bb 2. l:l"/090 2.B2791t 2.1113 

1 .736459 111129. 7 l 1 



MODC1 L M w2 1 s Q "l 

1 298.365 8817.45 5.197C'l2 2.7%15 158.273 4 1. liJJ052 

2 36.5659 937.344 42.40b2 • 9611862 196 4 • 180303 
.585595 196 4 .11.1715845 13.4694 320.345 115. 124 3 
3. ({1304'• i48.573 4 ! . 50119 4 239.526 5500.93 '•· 2988 

5 28. 31 '16 600.165 36. 36112 1. 12Jlt 191 196 4 • .::?:j/¡271 
6 10.3337 207.868 99. 6'•'•7 .629'138 196 4 • 0977843 

...... 
00 .,,, 

NIVEL 1>1 02 03 04 os 1)6 

20 39. 8414 -2.23465 • 5011452 '14. 6942 -2. 458911 • 5110525 
19 39. 5713 -2.11102 .428684 4'1. 4371 -2. 339.31 • 46t:l'169 
19 38.9747 -l.8'1476 • 273635 43.8655 -:::. 07912 • 31869 
17 38.0578 -1. 4539:S • 0672b7'1 42.9769 -1. 6907 .113632 
16 :16. 8363 -- • 9676'15 ··• 1518:);'. '•1. 7798 -1. 19831 -. 112535 
15 35. 32fü1 -.420633 - • ~3'13913:;! '·~- 288:::: -.633397 -. :1218"15 
14 33.5855 • 138631 -. '17151 J8. 5'153 -.0416663 -.475905 
13 31.5927 • 68'13]0 -. 51~0-18 36. 5354 • :3514:21 -.sn296 
12 29.3757 1.1806{, - • '17vm::-:9 34.2783 1.H'!952 - • ~í389't2 
11 26.9627 1. 59/J:J'/ ··, Jlt62'i'D Jt.7951 1.59941 -. '1381-l5'1 
10 24.3856 1. 90692 - • 165fl{,c/ 29,1079 1.9928 -.269148 
9 21. 707J 2.09168 .0363169 26.2716 2.26223 -.0596483 
B 18.9261 2.14553 • 2:::::810:: :?3. 27'.'13 2.39594 • 1'.j7777 
7 16.00113 2."7133 .37f1105 21il. 1517 2.38832 • 3117552 
6 13.2275 J. 89166 • '•6'1487 16.9358 2. 2'1341 • '1798';•9 
5 10.11080 t. 59792 • ,, "10:31) t:S.671 1.97491 • '.lJ'i3'1'1 ,_. 
4 7.689911 1. 24888 .1f::t1885 Jl/),llJ61 1 • 6('16/18 , ~VI09"/:..· ~ 
J 5.15857 • 87H'l33 ~32t851'.1 "/.::'.5'J72 1. 177:43 , 111 IJ'Jl1 
2 2.92223 • ~\05418 ,l9i1lJ:~ I+. 3:;:·v.i~1~\ • 71906'1 • ::-bn ;· ::·:1 
1 1. L~3'152 • 1u0:m3 • lll/ .1 ~)Ol¡'j 1. '.H'l'19 .2~42"ll , WI / /tV1:! 



NIVEL FI F? FJ r '1 F5 Fb 

20 126. 3~j/1 -'.}7,112711 3'·.i. '1JH'1 1 1 7. ~'• '• -Slt.Sl179 :t:· . 116 -,~, 

19 1:m.l.11 -5b. l.l~•'.'i2 :si • Jl1 Jfl 1 ~:: 1 • :_~;:·1, -5'1. li').-!95 29. (,t,-¡1, 

18 120.65 --/19 • '•º'•3 2111. mn 1 119.766 -110. 11!20.l :?ltl. 11111'1 

17 125.615 -39.1~01 ,, • 9 t ~1.:_·~· 117. :_11, -· 39. L~'1'l 1 "/.l'IL I 

lb 121.SIJS -2l>. lllb\2 --11.u.n 1111.11!7::! -~'.7.6766 -·1. I ...'. l '11 

15 118.673 -11. ~_;;:no .. ;;'.'~'. ~-1f;l'/;I 111. 93EJ -l '1. BB'l6 -:-:t1. 7 ;-1" 

1 lt 11'•·882 :.l. H6'l'1:l -J'.j. 121 1 vl9. lill12 -. 997vl7 --J 1 • :.· 1 1 'j 

13 1tm. 063 1 ''· rn05 <19. C1ElB6 103. :112 13. 1 '185 -:..it .. ·;:::11, 

12 10111. 'tO 32. 95>11 ·35. b /'.L:! 96. '7fJ63 26.5565 -J'.:i. Jl1'1'.1 

11 92:. :;~:~F.l!.1 1111, '."1~1(-.:1 - 2b. :-:':19:.I ar1. 96fll9 :18. 2f.l21 -·n1.n111, 

10 ElS. 031.:J 5'•. 2~)~)'• -t:-~.H11H 03. 9'.i:I 1 '18. 623 -1 7. ·1·1 .. 111 

9 "17.1289 blll. blt2 ~:. l•'.-.fJl1 l1 77.2129 56. 24'16 --lt • w, :.! /¡ ;: 
a /,7. 2471 6";!. 20J3 Jl.9~i:l1 l.O, ltC153 59. 5685 rn. ·1111J11 

7 57.150'1 t.~. 0~>18 ;.:oc¡. ·ri'fJ '.:)<¡, 2266 59.3793 ::3.6"/66 

b /16. 990'.J 5'•. 5327 :lh. ~j'.jll 119. "/TJ4 55. Tl6'1 3-;~. 6fl77 

5 36. 9811/1 46. ~1267 :.17. 6'.\ lb 1111!.1797 49. 111l1 :-16.11696 

4 27. 32:s2 J6.2íl75 ::U. l¡I¡\ ;1~~. li 1 ::B :N. ·~1.vr7 ::V+.673 

3 18.3:206 25. :í:529 z,. J~~:;:;~ ::: 1. 3::-:'..i:: 29. 1'192 21:J.0::16 

2 1111.69'12 15. l~989 l ~i. 9W.i 13. lllf)/1'.j 18. '1216 10. u:rnJ 
3. 9'1'13'1 5.63090 6, L'l6C/;"'. 1 11, 7l•'•'• 6. l3Wl9'1 -, , 1 "/!:•83 

..... 

NIVEL VI V2 \13 Vlt V~• V6 "' lH 

20 31.580'• -14. /156'7 0.1:35'r7J 29.311 -lJ.611::! D.:216Ul 

19 b4.2412 -::-;8, l•'/07 16. 69':i"/ ~·9 • '·'• ;:· 1 
•• ;:·1. 1'194 1 ~). 6:::87 

18 96. 4038 -41. 0918 21. 6'7'!'.j 09.'.HB'j --39. 1 ')/¡11 2L~. 6'1WJ 

17 127.808 -s0. sn1:~ 22. r¡-:n 1J[c,91ll -·110.916"/ 22. 4l 08/ 

ló 1 '.18. 2L'I'• ·-57. 3966 2L'I. l 'i 1] .11,7, 1,;l! -'J'.i. nJ~jf.l ~?Vl. MJU2 

15 18"/, 8'/2 -60. 2"/80 1 :1. 7~_¡1, 1 "/'.·i. ,,~:· ¡ ·-59. '.>~)77 1~1.5¡/)61 

14 216.593 -59.3115 '• • º"~2;7: ;~0). 6B6 -59. Bt17 ·7. 7L~3::-~·¡ 

13 2113. 608 -54. 536'• -4.94996 2;::n. ~,~.-9 -56.51'!73 -1. 35:,::r¡,9 

12 2(,8. 729 -46.29Bt -1~5.861.fü ;'.:52. 776 -/¡'], 8682 -H'J, IOB'.l 

11 291.706 -J~i.159 -20. /1:?86 ;:"/'.l; :·66 -'•"'· 2977 --17. 3830 

HI 313. 04~5 -21. 5?~12 -23. 6:11 ~i :.!9/i. 2'.i I¡ -2ll. 111;7! -21.882] 

9 33:2.326 --6. 1¡31166 ·-:;;:2.9Jb9 315.'.J~i(J -1 '1. ¡;J8Ql8 -::::.0981 

a 349. 137 9. 11617 - lB. 4,213fl . ~\:S2. 659 • fJ 11 ~Hl)ó -:::,~.211 

, .. 
(O 

'" VI 



7 363.425 24.1291 -10. 9888 31,7, 466 15.6561 -14.2919 

6. 375.175 37.7673 -1.84931 359.909 29.6002 -6. 11'196 
s 384.421 49.349 7.56358 369.954 41.8755 2. 9971,•;., 

4 391.252 58.4008 15.9238 377.607 51.8607 1 t.66~i7 
J 395.834 64.7141 22.2569 302.938 59.148 18.6711 

2 398.509 68.4888 26.2331 386.21 63.7534 23.37m 
1 399.495 69.8965 27. 7511llt 387.401 65,4559 25.11::1 

NIVEL CORTANTE X CORTANTE V 

20 35.8514 33.358 
19 72.3028 67.3686 
18 107.019 99. 9277 
17 139.'•61 130.535 >J 

OC> 

16 169.496 159.007 °' 
15 197.784 185.903 
14 224.618 211.466 
13 249.687 235.416 
12 273.04 2~17 ,8lt9 
11 294.l.05 278. 7'•3 
111) 31't.676 298.391 
9 333. lTI 316.701 
a '31t9. 742 333.273 
7 364.391 3'18.112 
6 377.075 3"1. l 76 
5 387.649 372.328. 
4 395.907 301.33 
3 401.706 387.929 
2 405.201 392. 134 
1' 406.5.12 393.697 
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CORTANTES SISMICOS {ton) .• 

NIVEL A B e D 

20 8.33 11.03 9.31 8.71 
19 16.23 23. 91 18.36 17.49 
18 23. 71 36. 40 27.14 25.82 
17 30.86 48.06 35.58 33.70 
16 37.59 58.95 43.55 41.10 
15 44.39 68.34 Sl.64 48.20 
14 50.49 78. 43 se.so 54. 97 
13 56,00 88,31 65.42 61.23 
12 60.95 97.94 71.48 67.00 
11 65,29 107.30 76.98 72.23 
10 69. 36 115.71 82.39 77.00 

9 72. 33 125.33 86.60 81. 22 
8 74,35 135.30 89.90 84.79 
7 75.35 145.68 92.24 87.66 
6 75.25 156.89 93.54 89.87 
5 73. 70 169. 37 93.69 91.19 
4 71,01 192.95 92.15 92.08 
3 66.54 198,64 ªª· 96 

92.04 
2 60.20 217.12 83.60 91.31 
l 55.92 229.23 78.88 90.98 

NIVEL 1 2 3 4 
20 9.29 9.90 9.79 9. 41 
19 17.68 21.04 20,81 17.91 
18 26.15 31.39 31.05 26.49 
17 34.35 41.03 40.58 34.80 
16 42 .14 49,98 49.44 42.69 
15 49.99 58.10 57.46 50.62 
14 57.15 66.20 65.47 57.88 
13 63. Bl 73,83 73.03 64.62 
12 69.99 80,96 80. 07 70.88 
11 75.68 87.52 86.56 76,63 
10 Bl.25 93.31 92.28 82.27 

9 85.99 98.96 97.88 37.08 
8 90.06 104,12 102.98 91.19 
7 93.41 108. 71 107.53 94.59 
6 96.05 112.89 111.67 97.27 
5 97.87 166.66 115.41 99.12 
4 98.69 .120 .os 118. Bl 99.97 
J 98. 39 123.32 122.03 99.69 
2 96.91 126,57 125.26 98.22 
l 95.65 128.52 127.19 96.98 

NOTA t La distribuci6n de cortantes fue hecha de acuerdo con 
el RDF-77, 

í 

1 
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ANALISIS SISMICO DE ESTRUCTURA CON LOSA RETICULAR. 
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RIGIDECES DE MARCOS (ton/cm). 

NIVEL A-O B e Rx 
20 97.66 152.90 144.68 492.90 
19 87,56 l.56.40 128.21 459.67 
18 83.78 159.91 123.30 450. 77 
17 82.45 160. 89 122.03 447.82 
16 82.26 160. 53 122.55 447.60 
15 84 .16 163.19 127.44 458.95 
14 84 .47 165.82 128.44 463.20 
13 84.89 169. 28 129.65 468. 71 
12 85.55 173.75 131.23 476.08 
11 86. 70 179.13 133.63 486.16 
10 89. 73 186.97 140.32 506.75 

9 90.62 195.21 141. 78 518.23 
8 91. 75 206.59 14 J. :!6 533.45 
7 93.35 221.35 145. J4 553.39 
6 95.73 241.41 148.05 580.92 
5 99.49 269.SS 152 .13 620.96 
4 105.84 312. 77 158.96 683.41 
3 117.68 384.48 171.83 791.67 
2 127.77 467.12 l 7e.16 900.82 
l 253.05 964.92 332.82 1803.84 

NIVEL l 2 3 4 Ry 
20 98.89 287.29 172. 59 102.47 661. 24 
19 88. 77 295.95 159.26 91. 71 635.69 
18 85.07 290.81 153. 89 87.87 617.64 
17 83.98 285.70 151.96 86.51 608.15 
16 84.17 220.11 151.83 86. 22 542.33 
15 86 .44 189.82 154.50 88.21 518.97 
14 86.90 180 .15 155.39 88.52 510. 96 
13 87.49 175.32 156.73 88.91 508.95 
12 88. 36 174.34 158.51 89.44 510.65 
ll 89.82 175.25 160.85 90.23 516.15 
10 93.19 180.33 166.07 93.02 532 .61 

9 94.22 181.99 167.94 93.80 537.95 
8 95.44 184.33 170.27 94.88 544.92 
7 97.11 187.26 173.10 96.43 553.90 
6 99.57 191.34 177 .01 98.76 566.68 
5 103.42 197.53 182.97 102.51 586. 4 3 
4 109.93 207.90 193.06 108.92 619.81 
3 122.08 226.93 212.42 120. 9 3 682.36 
2 132.36 236.91 227,20 131.08 727.55 
1 261. 75 444.24 433.97 259.18 1399.14 



A"-J .. ~L1STS DINAMICC:1 MODAL 

i'. or~t; s I S~ll C(; 

NIVEL 

¡9 
16 
·~ .. 
1ó 
1~ 

.14 
13 
1.::-
11 
1C 
9 
B 
7 
ó ... -· 
'• 
3 
-, .... 

~1 ! llFI 

z~ 

Vi' 
18 
Ji 
L-J 
l. 

13 
12 
1.t 
rn 
'-? 
11 -' 6 
~ 
.i. 

MASt'; 
.76869í3 
• 72075!:1 

• 720755 
• 72075~· 
• 72075~· 
• 731347 
• 741929 
.741929 
• 71¡19:::<=· 
.. 71! 19:'9 
• 76t439 
• 7~09:.9 
.79~959 
• 79t.'l'7~9 
• 7?D9j9 
• 7909~·9 

• 790r"·~.r:; 
• 8Eió::.; . .; 
. R1AMU. 

• 768898 
.. 7: ... ~07:1':1 
• 7:.:;c1:,.::. 

7~.·~!·;r-·.~ 

~ .. :·.· 1 ::. 

7.'tl'i'::"7 
7";1 r¡:_:~· 

• 7't1S:21? 
• -.', 1c::..:."' 
• L.'·· 

7?íl"f:_I~ 

, 79or,·::s 
• 7909j9 
• 7qc'i!:·9 
.7\'W':.'; 

• 7r.~t'?:--. ': 
• 8f'! .. J.:c:, 
~.r9.6:'~t)', 

RIGIDÓ X 

459.67 
4Stl.77 

4•17 .6 
458. e;~. 
4p3.2 
1,60. 71 

'186. n 
512)6 .. 7"3 
~rn. 23 
::¡33, 1,::¡ 
~~3.39 
:.so. '?2 
ó2f 
683. 'd 
791.67 
900. a;: 
1003. 84 

Rl\'iWE?. 'r' 
l'. ".•/, 
631./ifJ 
617. l~-'· 
!>03. lJ 

~,:o .. r,\', 
: .. n:~1. 11 :-. 

~.1 n. r/: .. 
Jlt.. 1~~. 

~ .• :~:~:. ,: J 
~:.:r, ~ ·:~, 

~44.9:: 
:i'.J:l. e¡ 
!"1bb. 68 
JD~.t~J 
/. .... 81 
/,f't~: .. :-::, .. 
- ...... , f""t" {.:.'. _,_, 
1399. 1 lt 

MODO !X 
'•L 71t2f.t 
41.422 
40. 7~G:. 
39.76;~ 

38.4421 
Jb.817? 
34. 94i16 
3::'..6132 

27.89!9 
~=·· 1763 
::z.3836 
19 • .¡343 
16.52'.:-9 
13.5::l77 

-; • 8't2.2:3 
~- :::!:i616 
::.99787 

MODO l'f 
31.1216 
:m. 9i1t.2 
:3:1. ::.939 -- ,,...,..,...,.., 
._ . ..,, .. ..: ...... ,, ... : 
'2.9. :!, 17 

.:. ¡. 110:::, 
:·:. f}777 
-;:t._ ri:,93 
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l3 .. 3!?1J 
1 ' ... 1991 
1 :.. 992 
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• • 1'1 ilC 
-'~' '··' .·. ,.., ..., 1 
: .. 917:,1 
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-13. 256:i 
-1:·. 439::; 
-!f:. 7'=1 
-B.426.!t3 
-::i.~:108ó 

-:'.':. :'.'''f286 

'+.31.';93 
7.23603 
9. i:_,':J8l~ 
11. 46'Hl 
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~: •• ('827'<> 

i1t)f)(· ""'.·\~· 

-9. ~:'3:'.'c!·.;: 
-·O.f·S2Q9 

-':"" .• í'.j/h: :, {-, 

.. ~:· .. r;1~ c:.J 
·· .. ~:.··,_¡ C3 

1. q:-z;.'.'¡:¡ 
, .... ~·-.,... 
•t.,."!• i....U 

l1 ~ 't •• -

8. CL'"Zl t; 

9. ~,CJGb 
'1'. -r:r:¡o 
9.17%8 

/. ....,.~-rr:ir~ . " . . ' ~ ..... 

l 

11000 3)í 
7.j7'.i13 
lt.29904 
3. 8611 l 1 
--~ _,..,,..., . 

• I J. .Ji.J"/.;, 

-2. ::;01.16 
-'.:·. -~2898 
-1· .. ·:7::1 ··t 

-7. 811['.'.i.2 

-7.C'.lll98 
-::. • 1 f;.'170:? 
-.:: •. 3~t]C,"S 

.C77l 17 

'.:r. 72993 
~ .. ?é·?~· ~· 
7. l2!:ii~? 
ó. :·914·:i 
•t. ~· :, 7:<; 
2.7"C:·1!t 

MODO .. ;.r 
!:•. :_9c;-c1t 
1, -c'""'':'l'"'!1 

1 .. ~?'.239 

-:, • l-.9.:.21 
·-:;. 7j.',78 
-:1. 8/t::'.:'1:; 

-:! .. ::1¿_:;~:: 
·- J /:~1f :/; l1 

1 ¡ • 3~· 3\:.,., 
J. l.:Jl~~-'l 
.!t. f:';'J.~:,~•3 
... .... . ~-'·'' ··'. . ·; ' -' " .. , ........ 
... 1. ,)1-l.J1 1 

,,, • :~.11 ''"1~ 
:, 7ü(tS:, 

.... 
<O 
e 
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i 1i.•t;•:• . l. 

... _, 
l.' 

11 t, · .. 
1 tf .... 

·~,.r, 

19 
1é) 

17 
U:· 
1:.; 
14 
13 
1~ 
1 l. 
rn 
q 

a 
7 
b 
5 
4 
3 
2 

3é·ó. '"11 
!¡•j • .'.>JJ!t 
lb. /(i)lt 
.~;B8. 7') l 

¡ t • ·¡.J"/ 

il 

.. . .,, 

41. ~.:,¡ 
'•1. 1;'.;t17 
... (J. lt!J9<.i 

, 3?. 4i'?b 
J,S. l!/·1··: 

Jb.:J57 
34.6?72 
~;.::. '.j3~18 

3~. 2335 
~:7 ,j91t5 
.::,. "1901 

1 ~~·. :Vt .~ ¿, 
16 • .'¡(:189 
13.'1617 
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J, ::18'7'.j 
::.77664 
• 99'292 

l11:J'.3t..; 
1~39.'.':·2 
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~ .• '}f1 J ~:. '• 

··2. 11 ló?·'t 
--;;. 2ó7l·/2 
•· 11 9 .. !J ~1 ~~; 

: ~::¿119 
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1'1793 
~r"i. ' ~. 
1 tH'.h,1o.'\) 

t. 31 1·i'l 7 
1. 10::.:::u. 

-, ~-.·~~'"':'./::', 

~:. ~·:·:t. .. ~i:. 
·~;. ;:::!:""/j3 
2. iu::::1t>J3 
t. 7097 
• ... .... 1 -·. 
.l • .j,)J.J·':J 

r;-:.::;,ó«jJ 
• J .. t~1~6lt 
.102;~.!> 

.: .• 9::J 1 :O:'. 

:~9 .. J!j.',G 
HF. ?e:,~ 
' t""\, • ,. .-. 
' ... ,_ .. •¡· ''· ., . 

:1 í .• ~f.j,_,:~ ... 
J 1 :.: ....... ·-

; 

,':"137.1 •• '1 

.4-ti'087 
........ .-. 1 ·~ 

• .:.1 ·r .... o.l 

~:.0:;170 
• l;'9?t-JJ!j 
.6d46J3 
6~· .. ~~~ .. >~i:J 

'7".""':'1.~./,7 
• ~~.~~1:j .. i'] 

• ~,~~Oó~ {.;7 

·-. ::11::.:~1:; 
-. ::; 1\;1:;J 
"' t './jú.:+ I 

-.:lO!:::!G 
., ',• '-.. "'..:.w-; :;; .. 

'10óó9.) 
• .l¡<Jlt67f3 

.'.:i:J57ó 
.'¡i,lJ~~1 
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• ::0'.i'70::i 
.;Ji0977 

.... _, 

1'J'.:i. lt42 
196 
1% 
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19é, 
• t~. t ¡ ~~ 

~::t..... -..... ····~·· ..... 

1,0 .. :-'c¡··:·n 
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:;? • 4~.·· ~.J 
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~-~,,. ~ '•t~1 
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t3 .. ~~4J 
T."::. :.·27:. 
9 .. 1.~1~ 
:J. :rtJ[;J 
3. 31tJ82 

31818 

¡). 

i 
:? 
2 
·~ 
·' .. 
'.i~ 

!)~; ............. -.. . 

-2, OlJt,,::¡ 
-1. ">!A71 
···1 7h;;h.'11 
-Ll191l:2 
·~ ... ! .:'~ ·~·7 

..... /;,4':.1':> .. l7 
.. 11:;9;;1 

• ·'t2'7·.J'Ol, 
• '?':i~6't:1 
! J ! .. :71 
1 _,,.., ... .,.. ... 
J.• t\.',¡,J • .JI 

·:. ~4~::· ... 
.-. 1!..·~··>'7 

:::. ~:rn:J.; 
1. 7~315 
.t.1~ 1tlt27 

1. (¡)l171J 
• [,Jb~2b 

.. 
.99292 
~ '~ ''\?11."11) 
• ~170'?77 
l.::; 181.8 . . ~;~::;· 1~ iJS2YiSfJ 

. :rn 1mi 

• 1t't67'."1 
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17 
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11 
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·9 
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Fl 
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1~::.J • .._.)J•} 

1J:1 .. C:? 
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121.6/JB 
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9:.::.::.J91 

7:1.C:>777 

:.r. t~:J 
Jó .. 1~·3 

l:i. G:::'. 
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-33. 39l16 
-19.";?.J9 
-3.36998 

13.'.'.::113 
'29.27J3 
lt J • :.1~)1t '• 
'.36.0íl3 
óó.931:. 
71 1 721 
71 í.-120'.i 

'.;8. ~l11J'7 
'17 • .'f.l'.32 
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:~1. 2311 
..... ' ..... ~ , ... -. 
' .JCa.:. •.:J.: 

¡.¿. 
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01 1 : .••• ,; 

-.-........ ! ~··· 
•• ,;.. ... ~ t f ~. 

9. !:Jt 7 ·.o:; 

'''· j87~7 
-20.i:?; 

;:;1. ¿,i ~;·;. 
2 . .J·tJl3 



MIVEL 
"' 1 

V2 V3 \'11 v:::. Vó 

.::(:) 7G • .'• '• :+:3 .. ~ ~:,. 7"j 1. ~~ 2:: ., :~~.t 7 ~ ... :,. ·'t lli.i2 ·"32. 9.1¡ 12 19 • JQL¡.:;:: 
19 151.41 -ú7. ~17~~·6 39.721 ¡ •'+7 .. hJ~ "·62. 3297 3:;. '•'.:'.·a5 
18 223.21.2 -97. 1. ·'~ •.J. 5llJ. 3<?lt:i 218. !Zl'.j l -88. 7811(1 ltó.ó2:J:.! 
1'I 293. ::~13 -119.014 52. J66'• :::87.228 -1rn.939 '.i 1. •tlt89 
16 360.972 -133. ~~33 1,::; • .2367 334.737 -127.637 49. t'.l:J4 
15 42ó.78:7: -i::J9. ::.;9 30. 02íl.'t :120.':'/M -137. /i3J 39. li1'7PO 
1 i',¡ 4"ivi. 1't8 -136. :n:; 7. 3·'t31:· .1 .. 31. ~~:t 1 -139 • .22 ::.:::.JJ7b 
1:) 5·l9. ¿_:.9 -1::: 11. 802 --1:::. ?~02 ::. '~> ,: ·, .. ~) ' :, -.-132. 6,.~ 1. 8351 ..... 
12 6!M. 867 -10'.í.'•'•'.i -33. t'.1298 ¿,JJ. Cl2 -117.977 -18.9999~ 
H ó'.:15. 411'+ -79.:J882 -47.5:i07 ' t"' t"" -· • r1 -96. 224"/ -36.6l::d' 0.1 .• ..1. ¡ •t J 

Hl 7fll2.60!i -47. 91111 -::i'·· 4J61 7ffj. Jí¡j,2 -67.823:.: -118. 4613 
.... ;:.:tJ4876 ·- 1 ~. : ~·.~_;¿J:j -·~;::: • .!tVJ:u, ¡~::, .i f! 77 j ·-: f • 3J:.~r; -:;::::- . -:S88 1 

8 -.. ~r-~. ~43 ~-:~ -'r • J t77 ··f¡ 1 .. l 1 .. J'j' 7(.;~~:. ó;l._:, 1. 2~36 -· I¡ 7 , 11t 2 l1 

7 315. '•9 :.-:t. 089J ··:'.'•· 34'.:ií e-::~~- t":".1·:·:, 36.7639 ·-J4, l')(\9 
6 841. 7 ?0.7.203 ··J. 21877 837 .63\.·, 70. (1)9'.l.Z -1'.:i.2071 
!i 8ó"2.267 117. '16'.:'i 18. 381..19 881 • 1¡1;8 99. 36':!7 6. 'lin::2 
4 877.428 138.292 37. '•'.>21 8?9.499 123.073 26. 39'.'i,; 
J 8d7 .589 l:i2.7S8 ::, l. 842!j f 11. 99 l~;Jl .. 262 •'+~. i'872 ., 89J, lt?b 16L •<13'? 60.8091 9Fl.'.:ifJl 1'.i0.904. )J,'j'7•11 

. 895. ::í41 lb-'t •. ;.2~ 6!t.01!:i6 C?;:-:t:. 173 1'.i4. 744 S7.61'.i7 



NIVEL CORTANTE X CORTANTE '( 

2121 89.4563 83.4821 
19 171 • e,97 164. 127 
1B 248.585 2411l. 0C'ló 
1"" 320.786 31:2. ...... ,. l 1"' 

16 3Bí'. 4¿_, :5DC~. 21 
1~ L./Jr;-. C?~.-, ,\' f 4·i·t~ :1:-.J 1-' 

14 5B!~. 81•·;1 50'.:i .. :.::811 
ID 
.¡::. 

l :'.' 563.789 S61.921 
12 61'4.877 61it. -;1.¿., 
11 661. !]68 l '~ 

_.., 
\..•t -·· 'l.• 

1l1I 7C:)b. 3J!? 71 ('; • .:,pr:-
9 7-t7.816 7~,:f. :)6ti 
a 785. ~)2J 791,. 087 
1 817. 99 8.29. 537. 
6 846.501 81.iB. 6:"; .. _, LJ7P.l • .:,~~[ . ¿7•':"•'/. ~-~: ... ~:. 
.;¡ W.'i:. ¡.¡;,:· '?CE. :::h:1 

·' 7·r.·:::. ·-- . ~ •...... ..... \ 
J.,.."l,-, -.:.f ...... 1 •. 1 ~· 

,., ... 90? .. 9t;~ '73:. 34 l 
91.~.'. 7':.,9 93ó .. B:, 
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CORTANTES SISMICOS (ton}. 

NIVEL A B e D 
20 20.59 ?.8. 54 27.06 20.63 
19 37.56 59.70 49.31 37.82 
18 53.31 90.65 70.59 53.78 
17 68. 49 119.10 91. 29 69.11 
16 83.29 144.65 111. 58 84.07 
15 97.46 167.83 132.35 98.31 
14 116.20 196.89 150. 30 111. 20 
13 121. 74 215.58 166. 87 122.90 
12 132.09 238.26 181. 98 133.41 
ll 141.41 259.50 .195.86 142.89 
10 150.32 277.92 211.02 151. 89 

9 156.96 300.31 220.94 158.76 
8 161. 53 323.59 231. 05 163.65 
7 164.27 347.28 231.84 166. 72 
6 164.94 371.94 2 32. 41 167.75 
5 16 3. 42 397.91 229.17 166.59 
4 159.54 425.50 221. 51 163.04 
3 153.22 455.14 208.86 156.96 
2 144.92 486.61 190. 88 148. 71 
1 142,13 501.37 177. 84 145.86 

NIVEL l 2 
i 

3 4 
20 15.06 39.75 23.97 15.93 
19 26.61 81.38 44.16 28.23 
18 38.25 120.06 64.00 40.57 
17 49. 77 155.49 83.31 52.66 
16 69.45 164.23 113. tiB 72. 82 
15 89.07 174.37 141.26 91.70 
14 102.62 191. 46 164.05 106.53 
13 115. 76 208.56 185.02 119.80 
12 127. 43 226.00 203.85 131.33 
11 138.16 242.45 220.82 141.31 
10 148.27 258.27 236 .09 150. 71 

9 15 7. 22 273.43 250.50 159.39 
8 165 .01 287.05 263.25 167.07 
7 171.95 298.74 274.24 173.89 
6 178.06 308. 41 283.31 179.84 
5 183.37 315.84 290.50 185.06 
4 187.94 320.74 295. 73 189.58 
3 192.07 322.30 299.48 193.62 
2 196.91 318.20 302,69 198.31 
l 202.86 311.12 301.22 204.12 
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C A.P I T U L O VII 

DIMENSIONAMIENTO 

El dimensionamiento consiste en un problema de revisión de
las secciones propuestas en el an~lisis. En esta revisi6n se -
calcula el refuerzo necesario para que el elemento pueda resis-
tir los elementos mecánicos obtenidos del análisis estructural.-

Un buen dimensiona.miento no s6lo consiste en calcular el -
refuerzo, sino en garantizar el comportamiento de cada elemento
ª diseñar, esto es; se deben revisar las deflexiones y el agrie
tamiento bajo cargas de servicio cuidando que no sean excesivos 
y que est6n dentro de los l!mites aceptables. 

El control del agrietamiento tambi6n es muy importante para 
fines de apariencia y durabilidad ya que un elemento demasiado -
agrietado causa desconfianza, no obstante que resista las, cargas 
de servicio. 

,CQmpgrtamiento de elementos a flexi6n. 
Las vigas son elementos estructurales que transmiten cargas 

externas que provocan momentos flexionantes y fuerzas cortantes
en su fongitud. 

Segün el tipo de falla pueden ser; 
yigaa subreforzadas.- (falla a tensidnl. 

-Tienen un comportamiento ddctil. 
-se deforman bastante antes de fallar. 
-fluye el acero y se produce aplastamiento. 

\ 5 
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Yigas 3QW..I'.e.f.o:i::zadas: (falla a compresi6n). Son aquéllas -
en las cuales antes de que el acero fluya, se aplasta el concreto 
en compresi6n, produciéndose una falla frágil. 

I ¿ , 
l ' ' 

'is J 
El reglamento exige que las secciones sean subreforzadas. 
Falla balanceada: 
Cuando al mismo tiempo fluye el acero y el concreto alcanza

la deformaci6n a compresi6n. 

cuando p < pb , 

cuando p > lb , 
ACERO EN COHPRESION 

ocurre una falla a tensi6n 
ocurre una falla a compresi6n 

Aumenta la ductilidad. 
Restringe las deformaciones diferidas {flujo pl~stico). 

En las vigas subreforzadas aumenta ligeramente el momento re 
sistente y en las sobrereforzadus provoca que el acero a tensi6n
empiece a fluir. 

En toda viga se debe suministrar un refuerzo mínimo por flc
xi6n, cuya finalidad es obligar que el momento resistente de la -
viga agrietada sea mayor que el momento de a9rietamiento1 para e
vitar que cuando el concreto se agriete la viga falle. 

Segtln el R.D.F.-77 este refuerzo es: 

0.7 .¡¡¡ 
Pmin = fy 

( 7 .1) 

As = Pmin b d 

Segtln ACI; 

"' .!.i. Pmin fy 
(7. 2) 

.\. 
\ ... 
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Hip6tesis para calcular resistencia a flexi6n. 

l. Las secciones planas permanecen planas antes y despu6s de la 
f'lexi6n. 

2. Se puede aceptar que el concreto no toma tensiones. 

3. Existe adherencia perfecta entre el acero y el concreto. 

4. La resistencia se alcanza cuando la deformaci6n unitaria Jcl 
concreto en la fibra extrema a compresi6n llega a 0.003. 

S. Se conoce la distribución de esfoer:·~s de compresi6n en el 
concreto cuando se alcanza la resistencia. 

6. Se conoce la gráfica esfucrzo-deformaci6n unitaria del 3ccro. 

NOTA: 
El concreto en tensi6n resiste más o menos el 10 % de lo que 
resiste en comprcsi6n. 

e = 0.003 

Cb 

Fallo balanceada 

Fallo o compresión 

fs<fy p> Pb 
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ANALISIS DE SECCIONES SHIPLE~!ENTE REFORZADAS 

Las fallas a compresión son peligrosas en la práctica, debí 
do a ser frágiles. Por lo que debe tratarse de lograr fallas a -
tensión, para esto se recomienda que el área de acero a tensión -
no exceda de cierto porcentaje de la falla balanceada. 

Según el ACI 

P < O. 75 Pb (7. 3) 

Determinación de Pb 

Sccci6n de concreto simplemente rcfcr:ada c~ando se alcanza la re 

sistencia a flcxi6n: •Q85!~ 

D :F' ~JJ.;.,.,,~ _[jj;P72 
• 1 , 

zr--~ --- -J J:T 
t s fs f s 

deformación esfuerzos e:;fuerzos fuerzas internas 
unitario reales equivalentes resultantes. 

por triángulos semejantes: 

é :fy/Es 

fy/Es 0.003 
= d-c e 

e = profundidad del eje neutro para la falla balanceada 

Despejando e: 

e = 0.003 Es d 

0.003 Es + fy 

El peralte del bloque de esfuerzos es 

a =~1 e 
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entonces: 

3 ,.....Q.:.003 Es ~id 
0.003 Es + fy 

, Por equilibrio C • T 

donde 

despejando Pb 

por lo tanto 

. o. 8 5 fé ad • As fy • Pb b ·d· fy 

• -AL 
bd 

.. Q.8~ fé a 
f y 

o. 85 fé (!• 
f y 

0.003 Es 
0.003 Es + f}' 
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pero Es = 2x106 Kg/cm2, por lo tanto la ce. para el reglamento 
ACI es: 

o.as fé(3
1 

6000 ( 7 ! .q 
fy 6000 + fy 

En la ecuaci6n anterior el valor de (3
1 

se obtiene como se indi 
ca a continuaci6n: 

f'• = O.SS para féc 280 Kr/cm2 

~· D 0.85 - o.os[ fé - 280] payra fé >280 Kg/cm2 
70 f6 <560 11 

fo 1 • 0.65 para fé~S60 Kg/cm2 

Para el reglamento del D.F. 

¡;ib ... ~ _4_,s-.o ..... o __ 
fy 6000 + fy 

(7. 5) 

(7.6) 

(7.7) 

(7.P) 
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en que: 
,' * f"c= 0.85 fe para f*c ~250 ~/on2 

f*c= O.S f'c 
f'lc= (LOS • fi_ )f* ~ o .85f~ 

125-0 e~ 

REFUERZO MAXIMO. 

. , , 2 
~ara f: > 250 Kq/cm 

(7.9) 
(7.10) 
(7.11) 

El reglamento del Distrito Federal limiÍ:a el porcentaje de refuerzo con el 
fin de asegurar que el acero a tensi6n fluya y que la falla no 
sea frágil, de la siguiente manera: 

Para elementos que no resistan fuer:as sísmicas: 

P = Pb (7.12) 

Para elementos que deben resistir fuerzas sís~tcas. 

p:: 0.75 pb (i.13) 

Según el reglamento ACI 

(7.14) 

DISE~O DE SECCIONES SIMPLEMENTE REFORZADAS 

Mu = T j d = C j d 

C = T 

O.SS f'c ab= As fy a "' 
As fv 

O.SS f'cb 

Mu .. As fy (d ·- O.Sa) 
= As fy (d - 0.59 As fl'. 

f'cb) 

= p b d2 fy (1 · 0.59P*) 

W"' 
fv 

PfiC p = ~ 
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Por lo tanto según ACI: 

E~ b d 2 f' c w ( 1 - O • s 9w) 

"' = 
factor de reducción . 0.9 para flexión 

Fórmula para calcular MR según del D.F. 

~u F R b c1·Z f "e q ( l o.s e¡) 1 

q = P fv 
f1C ; p = As 

bd 

FR factor de rcduci.:iún de resistencia = O. 9 

VIGAS DOBLEMENTE REFORZADAS. 

o.aste 

(i.15) 

(i.16) 

¡: ~+~-ts:y 
As fy 

A's D-i fd' 
As • 

A'sfy E I··+ . _}-t 
A'sfy {As·A's)fy 

Momento resistente: 

Mu = tp (M1 + ~!2) 

M1 = A' s fy (d - d') 

Mz = (As - A's) fy (cl-a/2) 

Mu = 'f (cAs-A's) fy (d-a/2) + A's fy (d·d')] (7.17) 

Por cquil ibrio C = T 

O.SS f'c ab + A's fy = As fy 

dcspcj ando a "a" 

a = (As - A' s.Ll.Y. 
O.SS f'cb (7.18) 
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Para que el acero a comprcsi6n este cediendo se debe tener: 

o bien: 

p'=~ 
bd 

(,\s-A's) fy 

O.SS f'c b 

0.003 Es -----Ad· 
0.003 Es - f\" 

p _ p , ~ O • 8 5 f ' e~. d ' ---..:6;...;0...;;0..:.0 __ _ 

fy d 6000 - fy 

Seg6n el Reglamento del Distrito federal 

Se usa la misma cxpresi6n dada por el ACI, ce. 7.17 
donde: 

a = 
b f"c 

para que A's fluya: 

f "e d' 4800 
p-p·~----

fy d 6000-fy 

DISHO DE SECCJm;Es DOBLD!ENTE REFORZADAS 

Procedimiento: 

(7.19) 

(7. 20) 

(7. 21) 

(i.22) 

l. Calcular el momento resistente de la viga balanceada (MR) 

ACI ~max 0.75 9b 

wmax = Pmax fv 
TiC usar la ce. (i .15) 

RDF 
~max = l.\ (sin sismo) . 
p " 0.75 Pb (con sismo) usar la ec. (7.16) max 
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2. Si MR"Mu no se requiere acero a compresi6n (A' s) y la viga 

se disefiará como simplemente reforzada. 

3. Si MR<Mu, se necesita A's 

4. Calcular: 

Asb = 

s. Comprobar 

NOTA: 

A, 5 • (Mu· MB) 
'tpfy (d·d 1 ) 

A' s = As - Asmax 

As • Asb + A's 

Pmax bd 

que el acero A's fluya. (Ecs. 7. 20 6 

Para el ACI el porcentaje a tensión se limita a: 

p = 0.75 pb + p' 

donde 

A'"' p 1 "''"bci 

7.22) 

Para el R.D.F. (caso de elementos sujetos a fuerza ~!smica) 

As = 0.75 (Asb + A's) 

As = Asmax + 0.75 A's 

A's= As - Asma~ 
0.75 

A 1"' 
p' • id"' 

p • o. 75 CPb + p') 
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En una viga sometida a flexi6n, existen esfuerzos inclinados
de tensi6n. 

Al reforzar una Viga solamente con acero longitudinal, dichos 

esfuerzos inclinados o diagonales tienden a producir grietas, es--

tas son verticales en el centro del claro y se van inclinando cada 
vez más conforme se acercan a los apoyos. 

rg~~~las ver1i<;al,es en momento 
Lahvo mox1mo. I 

.-'--~~~~~~~~-;--:-< 

/r 1 ·
1 
'\""-'"'- 1 

L)~'-. ~.----Í-b._'-~"i 
Lgrietas ver - llL · 

ticoles de momento~ 
positivo máximo. 

El agrietamiento es provocado por la tensi6n. 

Los esfuerzos que provocan estas grietas se conocen con el -
nombre de tensi6n diagonal y par~ evitar la falla se agregan vari

llas de refuerzo adicionales. 

Comportamiento de eJ.ementos sin refuerzo para fuerza cortante. 

CASO 1 

l. o <:~<2.5 
p 

___¿::_ Jd 
~ a t 

·· ... 

·,··' ...... 



CASO 2 

-º-) 
d 

2.5 

La grieta se desarrolla 

o 
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inmediatamente 

t 

j 

Como esta·fuerza está casi 

horiZontal, la componcnte

vertical deb~ ser igual 
que la rcacci6n cosa que -

implica una fuerza rnuy 

grande, que como no se tie 
ne se presenta la falla 
que se conoce como: falla

por tensi6n diagcnal. 

COMPORTAMIENTO DE VIGAS CON ESTRIBOS. 

La teoría para el c§lculo de los estribos ~erticales que re-
sisten la tensi6n diagonal se basa en la s1lposici6n de que los es

tribos resisten la componente vertical de dicha tensi6n, mientras

que el refuerzo longitudinal resiste la componente horizontal. 
En el diseño de una viga de concreto reforzado se determina -

primeramente el peralte efectivo y despu~s el área de acero longi

tudinal requerida de tensi6n, a continuaci6n se datemina si se ne
cesita o no colocar refuerzo transversal. 

El concreto es capaz de resistir una cantidad d~ cortante, 

por lo que debe determinarse este valor, que nos indicar~ si se re 

quiere o no el refuerzo en el alma. 
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DISEilO POR CORTA.~TE (R.D.F.) 

Cálculo de la contribuci6n del concreto;Vcr. 

&.. oh ASO 

+ 
L ~ b 

Para vigas con L/h~S 

Si p < 0.01 vcR= FRb d(0.2+30plJfF ( 7. 2 3) 

Si p ~ o. 01 vcR= O.SFRbaJf;; ( 7.:; ~) 

COLOCACIO:-J DE ESTRIBOS. 

El refuerzo en el alma se suministra por lo general con cstr~ 

bos verticales. En ocasiones se usan varillas inclinadas, que se

colocan en ángulo recto con la dirección de las grietas causadas -

por la tensión diagonal. 

Inconveniente de los estribos inclinados. 

E~ el caso de inversión de sismo. 

, ' , 

/ 

,...._ 
I ...... _ -,.._ 

/' + 

+ 
- - - - -1 

I' , 
' 

I' 

,.1 
' I 

En este caso el estribo no 

ayuda a·evitar la grieta -

por lo que esta se desarro 

lla. 
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Para este caso el estr1bo
ayuda a que la grieta no -
se desarrolle. 

-Para estribos no se usará acero con esfuerzo de fluencia ma-
yor de 4200 kg/cm2 (R.D.F.) 

-El diámetro mínimo de estribos será de 6.3 rnm. (N~ 2) 

En vigas de marcos que deban resistir sismo y en cuyo diseña

se toma un factor de ductilidad Q~2 debe suministrarse un refuerzo 
m!nimo: 

Cuando Vu ~ VcR 
Se deben usar estribos de diámetro~6.3 mm. a una separaci6n.

d s =- (7 .25} 

Estribo a d/2 que corta 
la grieta (a 45°). 

2 

d= peralte efectivo 

#E ~ 6. 3 mm 

Cuando Vu > VcR se requerirá refuerzo por tensi6n diagonal la
separaci6n S se calculará con: 

s = FRAv fy d (sen& + COSf!). ~ {7.26) 

Vu - VcR 
FR=Factor de reducci6n = 0.8 
Av=!rea transversal del refuerzo dos ramas (en cm2). 
~ =ángulo que forma el refuerzo con el eje de la pieza, no debe -
ser menor de 45° 
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fy = esfuerzo de fluencia (en Kg/cm2) 
Vu = cortante Oltimo en la secci6n considerada (en Kgl 
VcR= cortante que toma el concreto (en Kg) 
S, b y d en cm. 

Para el caso de estribos verticales G = 90º 

S = FR AVfy d ~ 

Vu-VcR 
FR Av fy 

3.5 b 

Si VcR <::: Vu ~ 1.5 FR bdfü 

La separaci6n de estribos será: 

l7. 27) 

s ~0.5 d (7.28) 

Si Vu > 1.5 FR bdjf~ 
La separaci5n es: s~0.25 d (7.29) 

Debe verificarse que: 

Vu ~ 2. 5 FR bdJ f~ 
En caso contrario deberá aumentarse el peralte. 

DJh 
' b l Dimensionamiento de estribos de una viga. 

h < 50 cm. 
80 <;: h < 90 cm. 

h :> 90 

Usar estribos de 5/16 (N.11. 2. 5) 
Usar estribos de 3/8" (N.11. 3 ) 

-Usar estribos 1/2" 

DESARROLLO Y ANCLAJE DEL ACERO DE REFUERZO, 

La longitud de desarrollo o el anclaje son necesarios en am-
bos lados de un punto de esfuerzo m~xirno en cada sección del miem
bro de concreto reforzado. 
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La fuerza de tensi6n se valuará con el máximo momeiito flexio
nante que obra en la zona comprendida a un peralte efectivo (d) de 
la secci6n. 
l.- A cada lado de toda secci6n de Mm~x. la longitud de cada barra 

es mayor o igual a Ld (longitud de desarrollo). 

~:;e\1 E;;·siz_=J 
p ';:::L d . 1 ~L d l + 

1 + 1 

2.- Las barras que dejen de ser necesarias por flexi6n se cortan o 
se doblan a una distancia no menor que un peralte efectivo más 
allá del punto te6rico donde de acuerdo con el diagrama de mo-
rnentos ya no se requieren. 

[b! r l 1] 
iW ~I 

Diagrama 
~/ .... 

,,-.-

1 
def asado 

,,.. .. ·-. ' ,,, 
1 

~, 

te6rica de corte 
.u 
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3.- En las secciones donde, segGn el diagrama de momentos flexio-

nantes, te6ricamente ya no se requiere el refuerzo que se cor
ta o se dobla, la longitud de cada barra que continGa es mayor 
o igual a Ld + d. 

j 

lj l j¡ 

1 ~ 1 

1 

µ:d+d l 
1 1 

~ 
1 
1 

1 . 
¡Primer corte 

1 

! ---¡segundo corta 

=r 
4.- Cada barra para momento positivo que llega a un extremo libre

mente apoyado se prolonga más allá del centro del apoyo, inclu 
~rendo porciones dobladas, una longitud no menor que: 

j::: (Ld - 0.251) ~ O.Sh 

L = claro del elemento 

h = peralte total 

• 

(7.30) 
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REQUISITOS COMPLEMENTARIOS DE ANCLAJE: 

En extremos libremente apoyados se prolongar~, sin doblar, -
hasta dentro del apoyo, cuando menos la tercera parte del refuerzo 
de tensi6n para momento positivo m!ximo. En extremos continuos se 

prolongard la cuarta parte. 

As 

~As /3 

Cuando el elemento resista fuerzas laterales accidentales: 

Anclaje 

El refuerzo se debe anclar para que pueda f lUir en el paño da 
la colwnna. 

Esto se hace debido a que los momentos que se tienen pueden ~ 
invertirse durante un sismo. 

LONGITUD DE DESARROLLO: 

Es la longitud que debe anclarse una barra de tensión de mane 
ra que desarrolle su esfuerzo de fluencia. 
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~--~---~---~~-...--~~---~ 
' . ' . . . La = lon.gitud de anélaje-

. '. ' .. • 1 \ 

• 1 •• 

~ . . . 

La longitud de desarrollo se obtiene multiplicando la· longi
tud básica dada por la ecuaci6n (7.31), por los coeficientes da-
dos por la tabla. (R.D.F.) 

Donde: 

a fy s 

\J f~ 

Ldb = longitud de desarrollo básica. 

db = diámetro de la barra en cm. 
As - área transversal de la barra en cm 2• 

fy = esfuerzo de fluencia del acero Kg/cm 2 • 
.., 

f'c = resistencia del concreto, Kg/cm~. 

TABLA: coeficientes para obtener Ld. 
Barras horizontales o inclinadas con más de 30 en 

bajo ellas. 

En concreto ligero 
fy > 4200 Kg/cm2 

Barras torcidas en frío de diámetro mayor 
o igual que 19.l mm. 

NOTA: 

La ~ 30 cm. 
Paquetes de barras. 

(7 .~l) 

l. 4 

l.33 

2- 4200 

fy 

1.2 
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Tres barras t..• d • l. 2 La 8:> 
Cuatro barras L'd = 1.33 Ld 88 

Ld = longitud de desarrollo para una barra 
Para dos barras no so modifica Ld-

BARRAS A COMPRESION: 

La longitud de desarrollo debe ser por lo menos el 60% de la 
que se necesitar!a a tensi6n. 

L' d ~ 0.6 Ld t7.32) 

Se debe cumplir: L' d ~ 20 cm. 

DISEflO DE LOSAS, 

Sistemas de piso: 
En genernl para edificios de concreto reforzado existen cua

tro tipos de sistemas de piso: 
1.- Sistema de losas macizas con vigas, en una direcci6n. 
2.- Sistema de losas macizas con vigas, en dos direcciones. 
3.- Pisos de losas nervadas, (Losa reticular). 
4.- Losas planas (macizas, peralte constante). 
LOSAS EN UNA DIRECCION: 

Cargas vi vas, 

En el disefto de un piso deben tomarse en consideraci6n tanto
las cargas vivas como las muertas: las primeras est!n controladas 
por el tipo de utilizaci6n del edificio y por los reglamentos de
construcci6n. 

El reglamento del l.).F. el.~ .. cargas vivas para diseñar por fuer
zas gravi tacionales, (Wm), estas deben usarse para diseñar los 
elemento.s que no van a resistir sismo, como las trabes secunda--
rias y las losas. 
Cargas muertas. 

Est~n constituidas por los elementos que forman el sistema,
º sea el peso renl de los materiales de construcci6n. El espesor 
de la losa estructural debe estimarse para tomar en cuenta su pe-
fjQ. 



DISE~O DE LOSAS MACIZAS EN UNA DIRECCION. 

Sa lleva a ca~o suponic~do ~~a fr~~ja de ~n metro de ancho, 
y se disefia como una viga rsctangular. 

L 

Antes de seguir con los cálculos debe suponerse un reralte 

para la losa, para nuestro caso ya ha sido elegido en la estruc
turación de 10 cm. 

En general el peralte depende de la longitud del claro y de 

la magnit~d de la carga aplicada, una regla aproximada para est! 

marlo es tomar alrededor de 3 cm. de peralte por cada metro de -

claro con un mínimo de 8 cm. 
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Para nuestro' edificio ·,· 
.L = 8 mts. 

R = 800 = 267 
3 

h = 3 cm. X 2.67 = !:...Q.! cm. 

Generalmente se usan espesores de losa de 10 a 12 cm. 

Una vez obtenido el peralte, se calculan los elementos ~e-

cánicos de la viga. 

M+ 

DISE~O POR EL R.D.F. 

2 MR = FR bd f"c q (1-0.5 q) 

donde b = 100 cm. 

q = 1 - ~ 1 

P = q f"c 
fy 

As/ = pd 
mt. 

La separaci6n de varillas es: 
s = as (cm.). 

As/mt. 

(7.33) 

área de acero por 

un metro de ancho. 

( 7. 34 l 

Donde a 9 = ~rea de las varillas a utilio:ar, 
Para refuerzo positivo 

Para refuerzo negativo 
r = recubrimiento 

d = h - r 

d = h - r - 2 
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Refuerzo por contracci6n y temperatura. 

Las losas de piso y de techo con refuerzo en una sola dircc 

ci6n deben reforzarse también para resistir los esfuerzos de co~ 
tracci6n y de cambios de temperatura, colocando varillas en una 

direcci6n perpendicular a las varillas principales de tensi6n. 

REFUERZO POR CAMBIOS VOLUMETRICOS (R.D.F.) 

= 450 x, 
fy <Xi + 100) 

a 5 = cm 2 /cm. 
m 

S= ªs 
ªSm 

área de varilla 
(.7.35) 

x 1= dimensi6n m!nirna del miembro medida perpendicularmente

al refuerzo (cm.) para el caso de losas x = hr 

POR SIMPLICIDAD: 

P = 0.002 para elementos estructurales p~otegidos de la intem 

perie. 

p = 0.004 expuestos a la intemperie. 

As/'=' p. d 
rnt 

La separaci6n del refuerzo por cambios volum~tricos no exce 

derá de: 

S = 50 cm 6 

S :: 3.5 X¡ 

i J t 
: + ! t t t 

Revisi6n por fuer=a cortante de losas (R.D.F.} 
Se supondrá que la secci6n cr!tica se encuentra a un peral

te efectivo del paño. 
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Fuerza cortan te que act1la en un ancho unitario 

RESISTENCIA DE LA LOSA; 

V CR = 0, 5 FR bd \ff;;' 
V CR "/ Vu 

Diseño de la losa del edificio estudiado. 

(7.36) 

(7.37) 

Se puede observar que las losas trabajan en una direcci6n, por -

lo que se diseñarán como se explic6 anteriormente. 
Losa de entrepiso 
(Diseño por R.D.F.) 

\~ = 758 Kg/m2 (con C.V. total) 

Por un metro de ancho w = 758 Kg/m. 

r"' ::: o. 758t/m. 
r.r:a~CO::O:XXY.:l:::C.C:a)CCX::C:::a:r,a:x:":Cr. -~~ 

~2.67 ~ 2.67~ 2.67~ 3.4~+-~2.67~ 2.67+~ 

.A (:A) ~.o;) (A¡ (A) (A) (x) (A) (A) Ji 

º· 577 0.'395 0.542 0.505 0.356 0.44 0.423 0.57 

Diseño para momento rn~ximo 

Se puede observar que el mayor momento negativo se encuen~
tra en la primera cruj!a. 

~ q 

1 tt-.:"Y;C1 ) 0.577 Tm' 

~ 2.67m f 1.2'3 T 
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M = o.ax - 0.75 x2 
2 

M+= o. 4 22 T·m -M = 0.577 T·m 

Disefio para momento negativo. 
2 2 

f~ = 250 Kg/cm ; fy= 4200 Kg/cm 

Mu = 1.4 X 0.577 = 0.808 T·m 

b 100 cm (ancho en un metro) 

d 10 - r-2 = 6 cm 
r recubrimiento ; c;n. 

De la f6rmula (7.3~1 
--~~----~-------

q = 1 - ~o~.:9<~·-S_O~f_.:..x_,.;:l~O-~ ______ _ r 0.f x10Llx62xl70 

q = 0.1594 

170 p 0.1594 x-

Acero inínimo 

p . 
mm 

4200 

por flexi6n: 

= o.7 rzso 
4200 

Separaci6n de virillas. 

= 

0.0065 

0.0026~p 

Usando varillas del " rr 2.5, a
5 

= 0.49 

(rige) 

., 
cm-

s 0.49 
= 0.0065 X 6 = 12.6 cm 

Con varillas del u o. 71 
? 

" 3' ªs= cmw 

s o. 71 = 18 cm = 0.0065 X 6 

Momento positivo 

Mu = l.4x0.422 = 0.591 T.m 

S= lf 2. 5 el 2 cm 

S= # 3 e 18 cm 



d+= 10 - r = 8 cm. 
De la f6rmula (7.33) 

q = 0.06261 
p = 0.00345)pm1n. 

SEPARACION DE VARILLAS 

Con Vrs # 2.S 
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s a 
0.49 = 17.7 cm. 
0.00345X8 

Con Vrs # 3 

s = o. 71 = 25.7 cm. 
0.0034SX8 

Refuerzo m!nimo 

s "' # 2;s e 1s 

S = # 3 e 25 

De la f6rmula (7,35); x1 = 10 cm. 

450 X 10 a ------- = 0.00974 s 111 m 4200 (10 + 100) 

con Vrs # 2.5 

s ,,.0.49 = 50 cm. 
0.00974 

Usando p == 0.002 

s .. o • 4 9 = 30 • 6 
0.002X8 

Separaci6n máxima 
3. 5 h = 35 .cm. 
6 

50 cm. Rige s = M 2.5 e 30 cm. 



Sm 
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ARMADO DE LOSA 

6 
@ 

. i 

DATOS h=lOcm 
DE 

10 

LOSA Varst2.5 
2 

concreto f c= 250 Kq/cm 2 
Acero fy=4200 Kq/~m 

Sm 

2.66 

-® 

8 

. s 
-·--© 
.67 

.67 8 

·-® 

'' ... ·L. 

' .. , 
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DISE~O DE LOSAS EN DOS DIRECCIONES. 

Cauando un tablero de piso es cuadrado o casi cuadrado y sus 
cuatro apoyos descansan sobre vigas, se usan dos juegos de refuer 
zo, colocados en ~ngulo recto uno con respecto al otro. 

La magnitud de la carga transmitida en cada dirección depen
de no solamente de las longitudes relativas de los lados de la lo 
sa, sino también de las condiciones de apoyo de continuidad que -

se presenten en los cuatro lados. 
Cuando el claro largo L es mayor que el doble del claro cor

to casi no se aplica carga en la direcci6n mayor, por lo que la -
losa se convierte entonces en una losa en una dirección, cuyo el~ 
ro es B. 

El reglamento del D.F. presenta un método para el cálculo de 
este tipo de losas. 

Los momentos se calculan por medio de la f6rmula: 
M = Kwu a 2 

1 

1 
..l ª2>ª1 t 

Donde a1 es el lado corto del tabl ro considerado y K un coe 
ficiente que est~ dado por la tabla siguiente (Reproducida del 
R.D.F.). 

Debe distribuirse el momento de desequilibrio entre el borde 
coman de dos tableros, que para el caso de ser monolíticos se di!!_ 
tribuir! 2/3 de ese momento y la totalidad si no son monolíticos. 

Para la distribuci6n se considera la rigidez del tablero pr2 
porcional a d3/a. 
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ELEMENTOS MECANICOS PARA DISE90 DE TRABES, 
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0EJE A 

Nivel 
M 12.67 6. 54· 14.73 20 

V 7.31 s.os B.18 
MS 5.66 5.62 1.97 1.9 6.63 6.66 

M I • 
16-19 

V 7.77 5.45 
MS 19.46 19.23 18. '?5 18.? 17.8? 

M 13.39 6.90 16.15 11-15 

V 7.68 S.43 0. n 
MS 34.2? 33.BB 37.54 37.5 29.28 29.52 

6-10 
M 2.B2 6.74 16.93 
V • 54 5.38 8.86 

MS 39.22 39.0 45,33 45.3 32.67 32.85 

M 8.13 4.31 12.37 1-5 

V 4.98 3.51 6.24 
MS 38.4 38.18 44.?3 32.03 

t 
Bm 

t 
6 t 10 

t 



M 
V 

MS 

M 
V 

MS 

M 
V 

MS 

M 
V 

MS 

M 
V 

MS 
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EJE B 

Nivel 

11.06 18.51 26.2 19.71 20 

7.96 9 .32 i 11. 6 10.64 
89.78 0.63 

1 
43. 71 27.93 

9.91 14 .39 1 24.0 18.15 16-19 

6.79 7 .61 . 11.6 9.46 
38.97 5.7 1 53. 71 34.86 

10.47 1 13.47. 23.2 18.73 
11-15 

6.93 7 .47111.5 9.57 

52.23 8'1. 85 i 67. 57 43.71 

10.85 12.8s I 22.8 19.00 6-10 

7.02 7.38-11.4 9.62 

56.54 !15.35 1 71. 07 46.05 

1 1-5 
12.39 i 23.7 

7.08 7.32 11.8 

52.88 88.75 1 65. 08 

1 

8m 6 10 

Los elementos mecánicos están referidos al eje del marco. 

! 
r' 

' 1 



M 
V 

MS 

M 
V 

M 
V 

.«1s 

M 
V 

EJE C 

14.GS 
8.6 

5.69 

13.24 
7.4 

t·º~ 
-~-·-

¡12.89 
7.3 

i 40. 44 

12.27 
7.14 

MS ! 49.09 

M 11.11 
V i 6.85 

NS 49.04 

t 

. 

8rn 

226 

7.6 18.0 
5.84 9.95 

5.6~ 0.44 1.13 ?.5? 

-···-·· ¡ 14.40 6.63 
5.50 

1 8.14 
21.72 20. 2 20.22 20.?6 

6.5 14.97 
5.03 8.24 

40.01¡42.51 42.57 35.15 

1 
16.3 15.88 
¡4.97 ! 8.41 

¡ 

48,74154.?? 54.BJ'.41.26 

1 

5.91 
4.82 

17.26 
8.70 

48.69 55.19 55.25 40.98 

t 
6 

t 

.. 

7.58 

21. 01 

35. 5 

41.55 

41. 26 

10 

Nivel 

20 

16-19 

11-15 

6-10 

1-5 



EJE D 

M 12.67 
V 7.31 

MS 6.1 6.06 

M 13.70 
V 7. 77 

MS 21. 2? 81. OJ 

M 13.39 
V 7.68 

MS 38.0 J?.69 

M 12.82 
V 7.54 

MS 46.8 46. 53 

M 8.13 
V 4.98 

MS 47.2 46.93 

8m 

t 
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6.54 14.73 
5.08 8.18 
1.89 l.8 '?. 25 

7.0 15.65 
5.45 8.62 
0.3 20.3 19.42 

6.9 16.15 
5.43 8. 71 

41.47 41.5 3(],65 

1 

6.74 16.93 
5.38 8.86 
54.2 5,;, 2 38.94 

4.31 12.37 
3.51 6.24 
55.15 55.2 39.0? 

6' 

t 
. .,_.·.· 

. ''Ntvel 

.10 

" .. 
. ·.'\ ' .. •· .... 

7.28 

19.62 

,, .,.. 

J~. 79 

39.15 

39. 29 

. .. 
.. 

'·t ... ··.· 

: ·-;.:: ~;.,··..-> ~ : . . ' · .... , ·, , 

16-19 

11-15 

6-10 

1-5 

; "' '.., ,: ~ '_I" 

e': ~ : ~ '• C.' ' ·" 1 1 ' : • ,~ • • • ' : ' 

'• ·,,· . . , . 



M 
V 

MS 

M 
V 

MS 

M 
V 

l4S 

M 
V 

MS 

M 
V 

MS 
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EJE 1 

Niveles 

24.95 21.29 14.92 Azotea 
11.64 11.01 9.14 
4.18 3.98 ?.1'? '?. l'/ 3.98 4.18 

27.24 22.01 15.30 16 a 19 

12.94 11. 77 9.96 
19. '? 19.43 22.b 22.5 19.43 19. '/ 

ll a 15 

12.70 11. 79 . 10.18 
38.15 37.83 40.55 40.55 3'1.83 38.15 

G a 10 
24.66 22.23 17.90 
12.27 11. 81 10.59 
48.84 48.6 50.55 50.55 48.6 48.84 

22.98 23. 77 22.18 l a S 

12. 34 12.67 12.14 
49.55 49. 46 50.96 49.55 

I 

8m 8 8 

M y V son los momentos y cortantes izquierdos dObidos 
a carga vertical en Ton·:m y Ton respectivamente. 
(Se us6 la carga viva reducida). 

MS momentos a!smiaoa en ton•m 



EJE 2 

M 141. ~ó 2U.b3 
V 20.26 13.48 

MS 8.64 8,4¿ 7.34 

M 37.62 17.79 
V 17.50 11.52 

MS ~0.55 20.2~ 24.4 

M 36.66 18.55 
V 17.24 11. 77 

ft1S 66.14 J5, ?í 47.47 

1 

M 34.99 18.15 
V 16.80 11.64 

MS 45.44 45.lJ ?2.34 

M 31. 89 17.28 
V 16.05 11.36 

MS 45.BJ 45.51 6J.J8 
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! 
9.8 1 11 p . :J 

1 

1 

i 

1 
Zl.7 i2ó 

1 
' ¡ 

i 

01.2.; '.51 

1 

1 

so. z" 164 
1 

1 
1 

81, 4 D ¡as 
I 

1 

32.41"' 
¡a.o 
.87 

23.90 
14.38 

• 71 

24.21i 
14.44 

.17 

26.55 
14.90 

34 

30.88 
15.SO 

02 

9.5::. 

::3.-' 

.J1. So 

13:;,n 

53, 2,¡} 

40. 7 3 u 
19.88 

37.27 
17.40 

37. ll 
17.34 

35.29 
16.88 

31. 70 
15.90 

- -,,, .,., rr "F/ ,,, "/''' ., 

Sm 6 8 

+ 

• Los momentos en esta cruj!a están dados al eje del 
muro, para diseñar se usará el momento en el paño
del muro. El cortante permanece igual. 

MS momentoa aísmioos en ton•m, Estos momentos.están dados at eje 
de i mcU'OO. ; 

**Momentos y cortantes en el extremo derecho de la
trabe (pÓlo para la crujía 3). 
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.EJE J 

M 56.24 30.02 41.1 55.71 
V 26.59 18.64 

1 
23.07 26.37 

MS 8.58 8.J8 ?.3 9. ·1 .8 9.4 
1 

M 50.39 26.43 ¡ 29.64 50.76 
V 22.91 16.48 18.21 22.99 

MS i :>7. 3? 20.0? 24.19 31. 4 · 12 • 47 23.1 

M 49.06 27 .30 
1 

30.41 50.29 
V 22.54 16.76 18.35 22.BS 

:ds ¡ 35.B J5,4J 4?.01 60.6 Is .69 41.4 

M 46.73 26.34 47.36 
V 21.94 16.45 22.10 

NS 45.0 44.B9 61. ?4 ?9.3 52.2.., 

M 42.28 24.14 
1 

40.68 41.92 
V 20.85 15.74 0.46 20.74 

/vlS 45.J9 45.08 62.?7 80.6 !6 .39 52.?8 

l 

8m 6 8 
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EJE 4 

Nivel 

M . . . 20 
V 13.43 12.64 10.65 

MS 4.23 4.04 7.26 7.26 4.04 4.23 

M 30 .a 25.15 17.39 
16-19 

V 14.46 13.24 11.10 
MS 19.95 19.68 22.79 22.79 19.68 19.95 

M 29. 78 25.28 18.44 
11-15 

V 14.19 13.26 11.35 
MS B. 63 JB.Jl 41.06 41.06 38.31 38,63 

M 2 .89 5.42 20.3 6-10 
V 13. 71 13.29 11. 81 

MS 9.47 49.22 51.19 49.22 49.4? 

1-5 
M 25.87 27.08 25.0 
V 13.69 14.18 13,47 

51.62 49.92 50.18 

I ' 

8r:t e 8 

\_ ..... 
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TRABES. 

Las trabes se diseñar!n bajo la condici6n más desfavorable de 

cargas. 

Diseño de trabe del Eje 2 crujía l. Niv.l 
Bm 

+ 5.33 

2.67 
ll,09T 

\ 
) 30. 64'l'm 

15.73 

l 
i 

1 q, .. , Tm 

278cm ~ 200.5 ~ 
1 

~2 5 
• 209.5 • 

800 + 
...-~~~~~~~~~~-

En vigas continuas monol!ticas con sus apoyos puede usarse el 

momento en el paño del apoyo (véase RDF-401,pág.59). 

Momentos en el paño: 

M = - 23.63 T m cv 

Ms = 39,83 T m 

Se observa que la cond.ici6n que va a regir es la que incluye-

el sismo. 

(Mcv + M
9

) xl.l = r.t1 = 17. a2 T.m 

(Mcv - M9 )xl.l = M2 ~ -69 .81 T.m 

Secci6n en el paño 30 x 90 cm. 

Materiales: 

Concreto f~ = 350 kg/cm2 ,, . 2 
f

0 
= 231.28 kg/cm • 



' Acero fy = 4200 kg/cmw 
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Momento resistente de la viga si s6lo tuviera acero a ter.si6n: 

MR = FRbd2f~qmáx (l - 0.5 qrnáx) 

pmax = O. 75 Pb (por ser una viga principal que debe resistir 
sismo) 

(veáse Secci6n 2.l.2b del RDF) 

f" .:;s.. 
fy 

4800 
fy+Gooo ¡sustituyendo en la ec. anterior: 

4800 
= o . 7 sx f y + 6000 = 0.35294 

~ = 0.9x30x{85) 2x231.28x0.35294(1 - O.Sx0.35294) 

l·\ =131.14 T rn > Mu 

De la 

p = q f"/fy e ; As = pbd 

Se diseñará la viga como sim-
plemente armada. 

En la tabla siguiente se muestra el cálculo de las áreas.de -

acero. 
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X h(cm) Mcv Ms Mt Mu +-Au As As min 

0.525 90 -23.63 39.83 17.82 -69.81 5.66 23.73 7.95 

l.0 80.9 -16.44 34 .42 19. 78 -55.95 7.1 21.31 7.1 

2.0 61.7 - 2.19 22.99 22.88 -27. 7 11.36 13 ,97 5.3 

2.67 so 6.E9 15.35 24.24 -9.53 15.96 5.83 4.21 

3,0 50 7.2 11.58 20.66 -4.82 13.34 2.89 4.21 

4.13 50 7.97 l. 32 10.22 7.32 6.27 4.44 4.21 

s.o 50 7.52 11.24 20 .6, -4.09 13.33 2.44 4.21 

5.33 50 7.11 15.03 24. 35 -8.71 16.05 5.31 4.21 

6.0 61. 7 - 1.55 22.68 23.24 -22.65 11. 56 13.39 5.3 

7.0 80.9 -15.48 34.10 20. 48 -54.54 7.35 20. 72 7.1 

7.475 90 -22.s5 39.53 18.68 -68.29 5.94 23.17 7.95 

Mt"' (Mcv + Ms)x 1.1 

Mu = (Mcv - Ms)x 1.1 

M en T m 

As en cm 2 fil 
Asmin• 0.7 fy bd 

P<1ra todas las secciones b• 30 cm. 

CORTE DE BARRAS Y ANCLAJE. 

Para la primera sección, con 5 vara# 8: 

As = 25.35 cm2 

Mome~to resistente para refuerzo negativo de una varilla del # 8 

r a 6. 75 cm 
d = 90 - 6.75 = 83,25 cm 
q:o 0.1843 

2 MR a 0.9x30x(83.2S) x231.28x0.1843(l· O.Sx0.1843) 

MR= 72.41 T m 
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'300cm 

pai!o de 

1#8 

1#8 

1118 

1 

1#8 1 

-1--
1#8 

1 

As=5#8 1/ 
y 

1 
¡ 

263 t t 

3#8 2118 

Kilogramos de acero : 

tomando sólo la mitad del claro 4m 

3#8 

l 
1 
1 
1 

1 

¡ · 
.... 

1#8 

l/U; 

111~· 
177 

' ..... 

para 5#8 L= 2x4m + 3x2.63 = 15.89m peso= 15.89x 3.973kq/m • 63.13 Kq 

para 3#8+3#6 
#8 L= 3x4 = 12m peso= 12x 3.973= 47.68 kg 
#6 L=3x2.52=7.56m p=7.56x2.235= 16.9 kq 

64 .SS kq 
Se puede observar que los kilos de acero son semojan~es, por lo que cual~-

quíera de las dos opciones puede usarse. 
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Del diagrama se puede observar que no se puede cortar varias

varillas, debido a que las longitudes de desarrollo son gran

des lo que implica que al cortar se prolonguen una distancia

Ld + d, lo que origina que se traslapen entre sí, siendo mAs
conveniente prolongar laE varillas. Para el lecho inferior -

se correrán todas las varillas, para el superior se har~n al

gunos cortes de barras. Debe tomarse en cuenta que la trabe

es de secci6n variable lo que implica que en cada secci6n el

peral te será menor hacia el centro del claro por lo qu~ se 

tendrá menor brazo de palanca y mayor cantidad de acero. Se

muestran las cantidades necesarias en las secciones indicadas. 

Probando ahora con varillas del # 6 y 1 8 

As = 3 # 8 + 3 # 6 As = 2 3. 76 cm
2 

+4.75 
+ 

30 cm 

~1T'e~1·~nt:;o1a~· d~-- fas varillas: 

r = 6 .46 cm 

peralte efectivo d = 90 - 6.46 = 83.54 cm 

q = 0.1722 

Momento resistente MR = 68. 58 T .m 

Momento resistente de varillas: 
# 8 mR = 253',~76 x 68.58 = 1.4.63 T m 

# 6 1lL = ..l..J!1. 68. 58 = 
.K 23.76 :X: 

a. 23r .rn 

VEASE FIGURA ANTERIOR. 
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DISE~O POR CORTANTE. 

Diagramas de fuerza Cortante: 

2 .66 
+ 

1. 76 

1.44 

d 
1 ~, e 7 ..,.v .... 

o~ 
¡o.s2s 

I paño del apoyo 

1 
1 

11. 42 

2.67 

.. · V , (C::~ V~; eri: ton) 

! 15.7:5 
i 

! 
1 

....-"1 11.42 
_.,,........ 1 

....... 1 
... -...... l V (sismo en ton) 

1 
1 
1 ... 

11 4.2 ,... .... .. - ! . 11. 4::. 

8m 

Las secciones situadas a menos de una distancia d del paño del 

apoyo pueden dimensionarse para la misma fuerza cortante de di 
seño que actúa a la distancia d (véase R.D.F.-401 p!g.30). 

Cortantes a un peralte d del paño de la columna: 

d = 85 cm 
vu = (14.4 + 7 .49 )x.1.l = 24.08 Ton. 
Cortante que torna el concreto: 

porcentaje de acero a tensi6n 

• •. V cR =O. SFRbd Jf~ 

3x5.07 
p =Joxso = 0.0101 > o.Q.1 

(d en la secci6n considerada 
corresponde al valor del pe
ral te h = 70 ; d : 65 cm) 

' 
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La resistencia al cortante cerca de las cargas concentradas -

o de reacciones awnenta si al miembro se le introduce compre

si6n. De acuerdo con esto, el reglamento (tanto el ACI corno

el RDFl, permite el diseño para una fuerza cortante máxima 

factorizada afectada por el factor de carga Vu a una distan-

cia d del apoyo para miembros reforzados y a una distancia 

h/2 para miembros presforzados. 

Las condiciones t!picas de apoyo donde se puede utilizar la -

fuerza de cortante Vu a una distancia d del apoyo, incluyen:-

1) Miembros apoyados en soportes en la base del miembro, ta-

les como los que se muestran en la fig.a) .. y: 

2) Miembros enmarcados monol!ticarnente con otro miembro, como 

se muestra en la figura b). 

Las condiciones de apoyo en las cuales no se debe aplicar es

ta disposici6n incluyen: 

1) Miembros enmarcados por un miembro de apoyo en tensión, t~ 

les como los que se muestran en la fig.c). La secci6n críti

ca para el cortante debe tomarse en el paño del apoyo. En es 

te caso, tambi~n debe investigarse el cortante dentro de la -

conexi6n y proporcionarse refuerzo especial en las esquinas. 

2) Miembros cargados de tal manera que el cortante en las sec 

ciones entre el apoyo y una distancia d, difiere radicalmente 

del cortante a una distancia d, Esto se presenta comunmente

en ménsulas y en vigas en las cuales se localiza una carga 

concentrada cerca del apoyo, tal como se muestra en la fig.d) .• 

En este caso debe utilizarse el cortante en el paño del apoyo. 
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(a) 

le) (d) 

+ 

Condiclonn t<plcu di apoyo para la loc:allucí6n di la futrP 
cortante afectada por el fllC10r de c:.ga Vu. · 

,, '·, 
~ . . •.·. 



f: = 0.8x350 = 280 kg/cm2 

VcR = 0.5x0,8x30x65J280 

Separaci6n de estribos 

240 

vcR = 1305~ k9 

con E#3 (dos ramas) 

2 a
5

=0.7lcm en dos ramas a = 1.42 cm2 
s 

FR Avfyd 
S = Vu - V 

cR 
= 0.8xl.42x4200x65 

24080 - 13052 = 28 • 1 cm 

2. 5F Rbd~ = 65 2 59. 5 Kg 

l.5FRbaJt: =39155 kg >Vu > vcR 

sm&x = 0.5x65 = 32.5 cm 

usar s ~ E # 3~25 cm 

Puesto que la trabe es de secci6n variable, dimensionaremos -

para una secci6n más pequeña. 

Para X = 2.0 m 

V= 16.05 - l.2x2 = 13.65 Ton (carga vertical) 

V= 5.71 T (sismo) 

Vu = (13.65 + 5.7l)xl.1 = 21.3 Ton 

SecciOn 30x60 cm 

V
0

R = 0.5x0.8x30x5SJ2ao 

= 11 044 kg 



SeparaciOn de estribos: 

8 = O.Sxl.42x4200x55 
21300-11044 

Para X = 2.67rn 

Secci6n 30x50 cm 

= 25. s 

241 

• · •.. usar E#l!.25 cm 

vu = (12.85 + 3. a )xl.1 = la. 32 Ton. 

v cR = o. sxo. 8x30x45 j2eo = 9 036 kg 

Sustituyendo valores S = 23,l cm.·. S =E #3 22 cm. 
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SO O cm 

265 
+ 

270 
+ 265 

• 
1 
1 

í1 
I I¡ 

1 
' 

1 

31.iS lo•~ J# 8"7 

' 

1 

o= 30am 

: .. ' ~ :: e :1 i a te a : 
1 9 

.. "'-~ ;;:: Zéi...i 'r:g/'Jm- (para todos Zos niuei~a) 

·••· -:: f. '°"0 i<,n/"m2 • ,¡,' ...... ""'1.1 ·O: ..,. 
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CORTAN'l'E (Reglamento ACI-318-77)_ 

ll.l.l El diseño de secciones transversales sujetas al cor--

tante debe estar basado en 

V ~id· V 
u~ n 

donde Vu es la fuerza cortante afectada por el factor de ca! 

ga en la secci6n sujeta a consideraci6n y V es la resistenn 
cia nominal al cortante calculada por 

V = V + V n e s 

ve = resistencia nominal al cortante proporcionada por el --

concreto. 

V
8 

= resistencia nominal al cortante proporcionada por medio 

del refuerzo para cortante. 

11.l.3.l Para miembros no presforzados, las secciones local! 

zadas a una distancia menor que d, desde el paño del apoyo -

se pueden diseñar para el mismo cortante V que el calculado u 
a la distancia d. (Siempre que la reacci6n, en la dirección-

del cortante aplicado, introduzca compresi6n en las zonas ex 

tremas del miembro). 

11.3 Resistencia al cortante proporcionada por el concreto. 

· 11.3.1.l Para miembros sujetos 1lnicamente a cortante y fle-~ 

xi6n. 

V =0.53 ¡-;::- b d e c w 
Si se hace un c4lculo más detallado: 

11.3.2.l Para miembros sujetos Gnicamente a cortante y fle-

x16n. 
v = to.sJf~ + 11s P ~l.b a.~0.93I;"b d e w u w • f'"c 1 

w 
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~<1 Mu 

vu,Mu - fuerzas internas de diseño (afectadas por el factor-

de car9a), en la secci6n considerada. 

11.5.2 La resistencia a la fluencia de disefio del refuerzo -
2 por cortante no debe exceder de 4 200 kg/crn • 

Limitar la resistencia a la fluencia de diseño en el refuer-
2 zo para cortante a 4 200 kg/cm proporciona un control en el 

ancho de grieta diagonal. El refuerzo de alta resistencia -

también puede resultar quebradizo cerca de los dobleces agu-

dos. 

11.5.4 L!mites de separaci6n para el refuerzo por cortante.-

11.5. 4.1 La separaci6n del refuerzo por cortante colocado --

perpendicularmente al eje del mismo no deber~ ser mayor de -

d/2 en miembros de concreto reforzado. 

11. 5. 4. 3 cuando V sobrepase a 1.1 f7 b d la separaci6n des-s J te w 

crita en 11.5.4.l debe reducirse a la mitad. 

V > 1. l r¡ b d , '. S = d/ 4 s ~te w 

11.5.5.l Debe colocarse un ~rea m!nima de refuerzo por cor--

tante en todo miembro de concreto reforzado sujeto a f lexi6n 

presforzado y no presforzado) cuando: 

V>l ,P.V 
u 2 c 

excepto en vigas cuyo peralte total no exceda de 25 cm.2 1/2 

veces el espesor del pat!n, o 1/2 del ancho del alma, el que 

sen mayor. 
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11.5.6 Diseño por refuerzo por cortante. 

11.5.6.l Se necesita refuerzo por cortante cuando: 

la resistencia al cortante V debe calcularse de acuerdo con s 
la siguiente secci6n: 

11.5.6.2 Cuando se utiliza refuerzo perpendicular al eje del 

miembro, 
Av fyd 

s 

donde Av es el Area de refuerzo por cortante a una distancia 

s. (Area del estribo en dos ramas, cm2). 

vs = vu - ~ ve 
La separaci6n de estribos será: 

s =---- s en cm. 

V - ¡!!V u e 

11.5.6.S La resistencia al cortante v
5 

debe cumplir con: 

: 1 
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Un estribo puede soportar efectivamente una varilla longitud! 

nal que está cruzada por una grieta cortante de flexiOn pr6x! 

ma a un estribo. 

Limita la abertura de las grietas diagonales dentro del rango 

elástico. Proporciona confinamiento, cuando los estribos es

t4n espaciados suficientemente cerca. 

Los estribos pueden desarrollar su resistencia s6lo si están

anclados adecuadamente. Una grieta puede cruzar un estribo -

en cualquier punto a lo largo de su longitud. Ya qua la gri! 

ta puede estar inuy pr6xima al borde a tensi6n o compr~',;i6n del 

miembro, un estribo debe poder desarrollar su resistencia de

cadencia en toda su longitud. Consecuentemente es importante 

que los estribos se doblen alrededor de fuertes varillas lon

gitudinales y que se extiendan m~s allá de ellas, en una lon 

gitud adecuada de desarrollo. 

Segün R.D.F. Sección 3.1.3 

Los estribos deben rematar en una esquina con dobleces de 135° 

o m:is,seguidos de tramos rectos de no menos de 10 diámetros -

de largo; o con dobleces de 90°seguidos de tramos rectos de -

no menos 20 di~etros de largo. En cada esquina de estribo -

debe quedar por lo menos una barra longitudinal. Los radios

de doblez cumplirán con los requisitos de 3.8. 
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El reglamento del ACI limita la separación de estribos a d/2-

para asegurar que cada grieta potencial esté cruzada efectiv~ 

mente por estribos. Cuando puedan formarse articulaciones 

plásticas, la separaci6n de estribos no debe ser mayor que 

d/4. 

d/2 

Cuando cede el acero de flexiOn, es inevitable que tambi~n au 

menten las grietas diagonales, que son una continuación de 

las grietas de flexi6n. En estás áreas debe ignoL~rse la co~ 

tribuci6n del concreto a la resistencia a cortante Ve y pro-

porcionar refuerzo en el alma para todo el cortante (es decir 

Vs =V), este refuerzo se calculará de acuerdo a la secci6n-u 

11.5.6.2 del ACI 6 sección 2.1.5.b del RDF}. 

cuando se esperan inversiones de momentos, tales como bajo -

cargas s!smicas, se deben espaciar estrechamente los estribos 

cerrádos. Estos estribos proporcionan confinamiento al 

concreto comprimido y soporte lateral a las varillas de 

compresi6n en las regiones donde se desarrolla la resistencia 

a flexi6n. El refuerzo diagonal en el alma es efectivo sola-

mente en una dirección; en consecuencia, no debe utilizarse ~ 

cuando pueda invertirse la carga, a menos que se proporcione~ 

en ambas direcciones. 
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DISENO DE COLUMNAS: 

Del an5lisis estructural reali:ndo, bajo diferentes condici~ 
nes de carga, se obtienen los siguientes elementos mecánicos para 
columna.s. 

El reglamento del D.F. rccomicnJa que se Jisefte sumando ve~ 
torialmente los efectos producidos por las cargas gravitncionnlcs, 
los de una componente del movimiento Jcl terreno r el 30 ~ Je los 
efectos proJucidos por la otra componente. Para el Jisefto se su
ponJr5 la condici6n m6s Jc~fa~ornblc de la~ siguientes: 

l:.-\RC..\ \"ERTIC.\l ' Pu /y 

7\ Mux 

Factor de carga 
Fe '" 1 • .i 

CARGA \'ERTIL\L ~'..-\S SIS~!O E;\ LA DIRECCIOX X·X 

/y 
Pu I Pu .. (Pcv + Psx) F.C. 

Mux = (M X ·~ Msx) F.C. 
Myx Myx = (M r + 0.3 ~:s ~-) F.C. -·--····-(-X F.c "' l. 1 

/)Mux 
CARGA VERTICAL ms SIS~10 E:\ !.A DIRECCIO~ y.y 

Pu = (Pcv + Psy) F.C. 
Muy 
Mxy 
r: ~ e 

= (My 

:;: (Mx 

.. l. l 

+ M~y) F.C. 

Muy 
+ 0.3 Msx) F.C •. 

~_,_.~+-~-1-~+-~X 
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COLUMNAS. 

Refuerzo m!nimo y máximo. 

La relación entre el área de refuerzo v~rtical y el 4rea to

tal de la secci6n no será menor que 20/fy (kg/crn2), ni rnayor

que O.OS. El ntlmero mínimo de barras será de seis en columnas 
circulares y de cuatro en rectangularAs. 

D 20 ~As ~ o.os (ROFl 
h -~-

fy bh 

+ 
b 

f p ::: As/bh 

El ACI dá los siguientes límites de pt 
•' 

' 

O.Ol<p<O.OS 

Se recomienda usar valores de p con los siguientes l!mites: 
O.Ol<p<0.04 .. 

El l.ími te superior se d:i porque cuando se tiene. damas iado ace 

ro se presentan problemas al colar el concreto·; 

'.: .... : -·· 

..... ::' ,\','. ., : ·' ' 
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Elementos MecSnicos debidos a Carga Vertical. Nivel ll. 

Columna Py My Px Mx Pcv 

1-A 128.53 12.90 77 • .19 6.63 269.09 
1--B 212.66 2.57 69.57 5.17 345.60 
1-c 216.33 2. 7l 75.14 6.38 354.84 
1-0 127.95 12.79 77 .19 6.63 268.51 
2-A 176.81 18 .12 121. 04 1.45 361. 22 
2-B 303.36 4.09 395.79 
2-c 263.72 3.62 ll.4.95 1.20 442.04 
2-0 177.6.l 17.73 121. 04 l.45 362.02 
3-A 233.59 24. 51 136.63 5.06 433.59 
3-B 423.59 3.96 523.02 
3-C 354.93 3.09 130.31 4.82 548.61 
3-0 232.5 23.76 136.63 5.06 432.50 
4-A 14 4 • .1.1 14.60 96.13 9.86 303.61 
4-B 238. 6 2 2.98 96.23 9.07 398.22 
4-C 243.19 3.14 95.09 9.63 401.65 
4-D 143.39 14.46 96.13 9.86 302.89 

Px, Py en Tons. 
Mx, My en T.m 

Pcv - descarga por carga vertical, en tons. 

Pcv ::: l'X + Py + p.p. ; p.p. = peso propio 

p.p. columnas= 63.37 tons. 

p.p. muro = 92.43 

Elementos Mecánicos debidos a Sismo. 

Columna Py My Px Mx 

1-A 65.37 35.25 65.93 29.32 

1-B 9.22 57.91 128.97 35.54 
1-C 9.22 57. 93 75.45 33.53 
1-D 65.37 33.25 72.27 33.42 
2-A 78.66 32.95 21.66 53.19 
2-B 28.44 128.% 
2-C 38.48 58.45 20.51 60.64 
2-D 60.62 29.58 22.98 59.85 
3-A 77. 97 32.63 39.68 59.19 
3-B 28.19 127.65 
3-C 38.15 57.88 39.26 57.50 
3-D 68.01 29.29 42.53 56.55 
4-A 66. 20 33.66 47.91 26.20 
4-B 9.34 58.63 90.95 30.03 
4-C 9.33 58,65 56. 72 30.30 
4-D 66.21 33.66 52.72 29.97 
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Diseño de la columna 3C con f lexocompresi6n en dos direccio

nes. 

Se diseñará la colwima,3~ d~l nivel ll. 
Datos: 

Secc16n 

95 cm . 

T 
95 

t 
Materiales: 

1 2 1 

= 280 kg/cm2 
fe = 350 kg/cm fe = o.a fe 

" 2 fe = 231.28 kg/cm 

fy = 4200 kg/cm 2 

Elementos Mecánicos: 

Carga Vertical (C.V.R.) 

4.19 

57.RS 

! 130.31 ton 

4.82 T.m 

V=2. 77 ton 

peso propio de col. 

= 63.37 ton 

Sismo 

i 38.15 ton 

V=30. B ton 

42.21 

t 

3.09 

57.5 

i 354.93 ton 

l. 8 ton 

2. 77 

i 39. 26 

V=31.58 

45.13 

t 



Fuerzas internas de diseño: 

1.- Carga Vertical. 
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Pcv = 130.31 + 354.93 + 63.67 = 548.61 
Pu= 548.61 x 1.4 = 768.05 Ton. 

Mux = 4.82 x 1.4 = 6.75 T. m 

Muy = 3.09 X 1,4 = 4.33 T.m 

2.- Carga Vertical t Sismo (X-X) 

Pu= (548.61 + 39.26 + 0.3x3B.15)xl.1 = 659.25 Ton. 

Mwc~ (4.82 + 57.S)xl.l + 659.2Sx0.05x0.95 = 99.87 T.m 

Muy= l3.09 + 0.3x57.88lxl.l + 659.25x0.05x0.95 = 53.81 T.m 

3.-

Pu = 
Mux= 
Muy~ 

Pu = 659.25 Ton. 

Mux== 99.87 T.m 

Muy= 53.81 T'm 

Carga Vertical t Sismo 

(548. 61 + 39.26x0.3 + 
(4.82 + 0.3x57.5)xl.l 

(3. 09 + 5 7. 8 8) xl.1 + 

659.39x 0.05x0.95 ::: 31.27 

Pu = 658.39 1ron. 

Mux= 55.55 T·m 
Muy= 98.34 'l'. m 

(Y-Y) 

38.15)~1.1 = 658.39 Ton. 

+ 31.27 = 55.55 T.m 

31.27 = 98.34 T.m 
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Obtenci6n de cargas críticas (Pcrl. Direcci6n x-x 
Altura de entrepiso: H = 325 - 90 = 235 cni. 

Columna K Pcr 

DyA-1 36.07 28.95 5.1 2966.5 

DyA-2 15.87 12.74 3.5 6298.7 

DyA-3 17.4 13.96 3.6 5953.7 

DyA-4 45.09 36.18 5.6 2966.5 

B-1 27.75 22.27 4.5 3810.4 

B-2 34.69 27.84 5 3086.4 

c-1 27.27 22.27 4.5 3010.4 

C-2 12.41 9.96 J.l 8029.1 

C-3 13.63 10.94 .l. 2 5 7305.l 

C-4 34.69 27.84 ,. _, 3086.4 
----

Pcr = 65498.6 Ton. 

Direcci6n Y-Y 

Columna K Pcr 

ly4-A 36.07 28.95 5 3086.4 
ly4-B 18.04 14.47 3.6 5953.7 
ly4-C 18.04 14.47 3.6 5953.7 
ly4-D 36.07 28.95 5 3086.4 
2y3-A 36.07 29.0 5 .1. 29h6. 5 
2y3-B 106.31 106.31 9.0 7951.. 2* 
2y3-C 15.87 12.74 3.5 6298.7 
2y3-D 36.07 28.95 5.1 2966.5 

Pcr = 76526 .. 2 Ton. 

*Inercia utilizada I = 0.56655 x 10 8 crn4• 

Inercia de columnas; l = (951 4/12 = 6787552.08 cm
4 

Efectos de Esbeltez. Dir. X-X 

al. Esbeltez del cojunto. 

Se pueden despreciar los efectos de esbeltez si .!!.:.<22, siendo 
r 

H' la longitud efectiva de pandeo. 

H'= K H 
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donde: 

H = longitud libre o sin soporte. En el caso de losas planas~ 
es la distancia libre entre el piso y la parte baja del e~ 
pitel, el ábaco, o la losa, cualquiera que sea el menor. -
En las construcciones a base de vigas y losas, la longitud 
sin apoyo es la distancia libre entre el piso y la parte -
inferior de la viga de mayor peralte que llegue a la colU!!!, 
na, en la direcci6n considerada, en el siguiente nivel de
piso. 

H'= longitud efectiva de pandeo, depende del grado de rotaci6n 

y 1:ranslaci6n que resisten los extremos de la columna como -
resultado de sus condiciones de apoyo. 

K = coeficiente que se determina como sigue: 
rigideces de columnas K = ~~~~~~~~~~~~~~-

rigideces de trabes 
Si el valor del denominador es más pequeño que el valor del 
numerador, en una junta, quiere decir que las trabes ofre-
cen poca resistencia a la rotaci6n de la junta y la columna 
se comportará entonces como si estuviese articulada en ese
punto. 

De la tabla anterior: 

K = 3. 25 (.v~ase R.D.F.401-pt\g,13.1) 

H = 235 cm. 
H'= 3.25x235 = 763.75 cm. 

Relaci6n de esbeltez KH/r = H'/r 
r= radio de giro, para concreto re.forzado se puede considerar -

igual a 0.3h, donde h es la dimensi6n de la columna en la 

direcci6n considerada. 

r = 0.3x95 = 28.5 cm. 
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H' = 763. 75 = 28.8 > 22 r- 2s.s 
. . . deben considerarse los 

efectos de esbeltez. 
FACTOR DE AMPLIFICACION. 

Fa= __ 1 ____ >1.0 

Pcr = cargas 

Por = 

l - Pu 

Pcr 
críticas, obtenidas 

2 
FR fT EI 

(H') 

como sigue: 

E I momento Gltimo por carga 
EI = 0.4 e g muerta 

1 + u u:::: 

momento t1ltimo total 
En la siguiente tabla se muestran los elementos mecánicos 
timos·. 

Columna Pu Mzx My Pu Mx M2y 

1-A 390.09 58.07 43. 69 389.66 35.48 69.Zi 
1-B 525.07 69. 72 46.88 432.86 37.98 87.09 
1-C 476.36 66.53 44.73 425.36 38.29 86.91 
l-D 396.43 62.89 43.87 391.12 36. 9 69.22 
2-A 447.13 81.34 52.04 491. 02 42.47 79.50 
2-B 466.65 
2-C 521.49 92.79 48.04 535.34 46. 76 93. 71 
2-D 446.14 88.62 50.46 481.29 44.21 74.90 
3-A 546. 33 96.63 63.68 575.81 52.45 9.0. 20 
3-B 606 • .33 
3-C 659.25 99.87 53.81 658 • .39 55.55 98.34 
3-D 544.98 93.66 61.69 564.60 51.05 85.17 
4-A 408.52 59.07 46.57 422.60 39.57 73.16 
4-B 541.17 68. 72 48.33 478.33 42.61 90.49 
4-C 507.29 68.02 46.90 470. 80 42.95 90.33 
4-D 413.02 63.43 46.63 423.41 40.85 73.04 

6823.27 Tons. 7813. 57 Tons. 
Los momentos est!n en T.m 
Las cargas en Tons. 

-

Cll 

1 
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Sustituyendo valores: 

DirecciOn x-x 
1 

F ax= ; F ax • 1.12 
1 - 6823.27 

65498.6 

Direccio6n Y-Y 

F ay= 
1 F = 1.11 

1 -
7813.57 ay 

76526.2 

b) Esbeltez considerando la columna aislada y suponiendo sus 

extremos restringidos lateralmente. 

Se pueden despreciar si: 

!!.:. < 34 
r 

12 Ml 
H2 

excentricidad accidental ea= 0.05 h = 0.0Sx9S = 4.75>2cm. 

Pu = (548.61 + 39.26)xl.l = 646.66 Ton 

= l4.B2 + 57.5)xl.1 = 68.55 T·m 

f M = (4.19 + 45.ll}xl.1 = 54.25 T.m 
excentricidad en nudo inferior: 
e= M/P ; ei = 54.25 

646.66 = 0.084 m 

excentricidad en nudo superior: 

68.55 
ªs =---= 

646.66 
0.106 m 
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Las excentricidades de diseño se calculan considerando además 

de las debidas a los momentos de diseño, las excentricidades

accidentales. 

excentricidades de diseño; 

ªas = o.106 + 0.0475 = 0.1535 rn 

edi = 0.0475 + 0.084 = 0.1315 rn 

Cálculo de M1 y M2 , considerando que M = P·e 

M = 1 646.66x 0.1315 = 85.04 T.rn 

M2 = 646.66x 0.1535 :: 99.26 

85.04 
34 - 12 M¡IM2 

::: 34 12 (- 99.':'.6 ) ::: 44.28 

Por presentarse curvatura doble, 1.ü cociente M¡IM2 es negati

vo, (Segan 1.3.2 b), Debe buscarse el valor rn!nimo del cocien 

te M1/M
2

• 

Para fA = 13.63 

'fB= 10.94 

H' = -· r 

De la figura 1.1 a C.. véase R.D.F. 401-pág.131) 

K = O. 96 

H'= 0.96x235 = 225.6 cm 
225.6 

= 7.92 <:. 44.28 
28.5 

F = 1.0 a 

Para la direcci6n Y-Y no se hará esta revisi6n, dado que no -

rige. (véase R.D.F. 401-pág.260, comentario 8). 
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DIMENSIONAMIENTO 

Diseño en Direcci6n X-X 

Se considera la flexocompresi6n principal en esta direcc16n.-

Pu = 659.25 Ton 

Mux= Fax M2x =1.12x99.87 = 111.854 T·m 

Muy= F My = 1.llx53.81 = 59.73 T.m ay 

Parámetros adrnensionales. 

La columna se diseñará usando J.as g;:-áficas para diseñar colum

nas de concreto reforzado del R.D.F.-428. 

r:u 659250 
K =--11- =. = 0.421 

FRbhfc 0.75x95x95x231.28 

Suponemos que la columna falla en compresi6n, lo que implica-· 

F R= O. 7 5 

Rx =Muy= 59.73 = 0.53 
Ry Mux 1Ir.lf54 

lll.854xl0~ = 
0.75x95x(95) x231.28 

Suponiendo d _ 
b - 0.95 

0.075 

usando el diagrama 43 del RDF-428, con los datos anteriores -

K = 0.421 

Rx/Ry = 0.5 

Rx = 0.075 

Se observa que q = O. 2 lo cual implica usar P min 

2 A= O.Olx 95x 95 = 90.25 cm 



Diseño en Direcci6n Y-Y 

Pu= 658.39 Ton 
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Mux= 1.12x55.55 = 62.22 T.m 

Muy= 1.11x98.34 = 109.16 T.m 

Se observa que las fuerzas de diseño son muy parecidas a las

de la direcci6n X-X, por lo que para esta direcci6n (Y-Yt no
se revisará. 

Revisi6n de la columna usando el: 

METODO APROXIMADO DEL RDF-76 

Se revisará con la expresi6n: 

Tanteo 1 

P= 0,01 A= 90.25 cm2 

(ec. 2 .14 de las normas, RDFt 

11 3 
PRO= FR(Acfc + Asfyt = 0.75 (.9Sx95x231.28 + 90.25x4200Lxl0-

PRO = 1849.1 Ton 

Cálculo de PRX y PR y 

Suponiendo acero distribuido en la periferia 

con d/b = 0.95 

q = ftt = 0.01 X 4200/231.28 = 0,18 

f" e 

111.854 
ex = 

659.25 

e = 59.73 y 
659.25 

= 0.17 

= 0.09 

ªx = 0.17 = 0.179 
~ 0.95 

_:y_ = o ~ 0.9 ¡:; Q • o 9..5 
Oy 0.9.5 
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De la fiq.B del RDF-401 

con ~ = 0.179 

hx 

; K • 0,78 

PRx = K FRbhf~ .. 0.78x0.7Sx95x9Sx231.28 x10·3 

PRx = l221.09Ton. 

con ?- = 0.095 
y 

PRy = 1641.1 Ton. 

sustituyendo: 

l ----+ 
1221. 09 

K = 0.94 

l 

'.1841 • .7 

PR = 1217.6 >Pu= 659.25 T. 

Revisi6n por cortante 

1 ,-1 ----
1949.7 

. ' La sección es correcta, 
requiriendo armado míni 
mo. 

vux = (2. 77 + 30.8).xl.l = 36.93 Ton. 

Cortante que toma el concreto 

¡;* 
c p ~ 0.01 

V cR = O. SxO. 8x95x95 {28ó' = 60 406. 8 Kg Vu 

Necesita estribos por especificación 

Los estribos deben dj.stribuirse de modo que todas las varillas 
de esquina e intermedias tengan soporte lateral, proporcionado 
por la esquina de uno de ellos. Cuando existan m~s de cuatro~ 
varillas verticales, deben suministrarse estribos adicionales-
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para mantener firmemente a todas ellas en su posición. El 

refuerzo de las columnas de estribos debe protegerse con un -

recubrimiento de concreto, cuyo espesor no debe ser menor de-
4 cm. 

Separaci6n máxima: 

Según el RDF 

s = 

...a.s..u. db 
¡cy 

2.54 = 33.3 cm rige -

48 d = 48 X 0.95 e = 45, con Estribos # 3 (db= -
O ,95 cm)_ 

.b = 95 cm 

En las expresiones anteriores: 

~ = diámetro de la barra más delgada del refuerzo vertical.

de = diámetro del estribo • 

• ·.Se usará S =E# 3 ~ 30 cm 

CROQUIS DE ARMADO 

95 cm 

4 # 10 + 12# 8 As= 92 52 
2 cm 

+61 1º·ª .20.~ ,6. SE # 3 1§ 30 

20.7 20.7 
Este armado se usará para todo el nivel, debido a que la co--

lumna diseñada es la que presenta mayores fuerzas internas. 



262 

DISENO DE COLUMNAS DEL ENTREPISO 1 

Sección 105 X 105 cm (en todo el entrepiso), 

Materiales: 

f~= 350 kg/cm
2 

fy"'4 200 11 

Elementos mecánicos debidos a carga vertical: 

Columna 

1-A 

1-B 
1-c 
1-D 
2-A 
2-B 
2-C 
2-D 
3-A 
3-B 
3-C 
3-D 
4-A 
4-B 
4-C 
4-D 

Py 

252.23 

436.5 
444.58 
250.89 
344.40 
605.46 
530.58 
344. 61 
452.74 
852.98 
712. 53 
450.41 
282.21 
488.78 
498.85 
280.57 

Pcv = Px + Py + p.p. 

p.p.= 153.4 ton. 

Hy 

9.18 

0.47 
0.79 
9.63 

13.08 
4.48 
5.68 

12.68 
17.57 

6.00 
7.20 

16.52 
10.30 

0.64 
1.05 

10.85 

Px 

150.31 

139.86 
146.13 
150.31 
241.10 

229.43 
241.10 
273.65 

261.96 
273.65 
187.86 
192.52 
185.57 
187.86 

Elementos mecánicos debidos a sismo: 

Columna 

1-A 
1-B 
1-C 
1-D 
2-A 
2-B 
2-C 
2-D 
3-A 
3-B 
3-C 
3-D 
4-A 
4-B 
4-C 
4-0 

Py 

203.31 
14.00 
14. 00 

203.31 
226.89 
103.74 
135.04 
195.59 
224.78 
102.78 
133.78 
193.78 
205.92 
14.18 
14.18 

205.92 

My 

157.53 
164.85 
164.84 
157.49 
136.0l 
642.79 
143.92 
135.11 
134.76 
636.86 
142.60 
133.87 
159.68 
167.10 
16°7. 09 
159.64 

Px 

178.56 
279.86 
219.15 
210.72 
83.38 

92.09 
99 .. 74 

138.56 

157.35 
155. 20 
123.37 
188.47 
153.89 
145.26 

Mx 

3. 13 

4. 8 
4.76 
3.13 
0.90 

l. 68 
0.90 
3.11 

4. 82 
3 .11 
4.28 
7. 4 7 
6. 95 
4. 28 

Mx 

102.37 
70.69 

125.31 
156.20 
108.33 

133.87 
165 .02 
107 .48 

132.62 
163 .69 
101. 56 
69.14 

124.09 
154.79 

Pcv 

555.94 

729.76 
744.11 
554.60 
738.90 

913.41 
739.ll 
879.79 

1127.89 
877.46 
623.47 
834.70 
837.82 
621.83 
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Elementos mecánicos para diseño (rige sismo). 

Columna Pux Mux Muy Puy Mux Muy 

1-A 875.04 161.99 108.02 894.10 84.17 230.32 
1-B 1115. 20 141.59 113.47 910.49 76.41 229.65 
1-C 1064.21 198.95 111.14 906.24 94.17 229.78 
1-D 908.94 222.98 110.28 903.24 102. 41 231.25 
2-A 979.38 171.57 110. 69 1089.88 93.96 221.22 
2-c 1150 .61 209,51 114.15 1183. 68 108.17 226.70 
2-D 987.28 234.34 110.37 1061.08 111.15 218.28 
3-A 1194.36 184.35 126.50 1260.75 105.08 233.75 
3....C 1457.91 227.72 131. 52 1439.76 124.65 240.37 
3-D 1210.87 247.05 125.92 1232.88 122.16 230.16 
4-A 889.48 163.12 110. 72 953.04 88.26 237.0l 
4-B 1130.17 143.60 115. lJ 995.96 83.32 236.80 
4-C 1095. 56 201.66 113. 81 987.98 100.46 236.82 
4-D 911.75 222.84 112.48 958.46 106. ll 237.86 

Fax= 1 
Fay= 1 

Diseño: Flexocompresión principal en y. 

Columna K Ry Rx/Ry 
1-A 0.47 0.11 0.37 
1-S 0.48 o .11 0.33 
1-C 0.47 0.11 0.41 
1-D 0.47 0.12 0.44 
2-A 0.57 0.11 0.42 De la figura 41 del manual 
2-C 0.62 0.11 0.48 428 de las NTC: 
2-0 O.SS 0.11 0.51 
3-A 0.66 0.12 0.45 con d/b= 0.95 
3-C 0.75 0.12 0.52 observa que 0.2 
3-D 0.64 0.11 . o. 53 se q< 

4-A o.so 0.12 o .·37 lo que implica usar p .. 0.01 
4-B 0.52 0.12 0.35 105 X 105 X o .01 110. 3 0.52 0.12 0.42 As= .. 
4-C 
4-D o.so 0.12 0.45 

Flexocompresión principal en x. 

Obsérvese que los momentos Mux son menores que loa momentos en 
la direccion y;Muy. Por lo que rige el porcentaje mínimo de r! 
fuerzo. 

En la tabla anterior: 
Pu 

K=F bh f" 
R c 

Mu 
Ry = r bh2 f"c 

R 
F a 0.75 por ser falla 

R a compresión. 

2 
cm 
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Diseño de colWtmas del entrepiso 6. 
Secci6n 105xl05 cm (en todo el entrepiso). 
Materiales: 

1 

350 kg/cm2 f ::: 
e 

fy ::: 4200 

Elementos Mecánicos debidos a carga Vertical. 

Columna Py My Px Mx Pcv 

1-A 191.27 12.41 115.21 6.62 41t.91 

1-B 321. 99 1.73 104.54 5.62 532.96 
1-C 327.67 1.94 111. 21 6.34 545.31 
1-D 190.32 12.27 115. 21 6.62 411. 96 
2-A 262.43 17.60 182.47 2.17 551. 33 
2-B 451. 93 5.4 590.58 
2-C 396.28 4.92 171.88 l. 96 674.59 
2-D 262.63 17.39 182.47 2.17 551. 53 
3-A 346.0 23.56 206. 35 5. 67 658.78 
3-B 634. 5. 6 9 772.65 
3-C 533.04 5.11 195.28 5.46 834.75 
3-D 343.61 23.24 206.35 5.67 656.39 
4-A 214.25 14.05 143.68 10.10 464.36 
4-B 360.93 2.03 144.31 9.7 611. 67 
4-C 368.02 2.29 140.92 9.8 615.37 
4-D 213.07 13.88 143.68 10.10 463.18 

Pcv = Px + Py + p.p. 
p.p. columnas = 106.43 tons. 
p.p. m'.lro = 138.65 
Elementos mecánicos debidos a Sismo • 

- -·-Columna Py My Px Mx 

1-A 135.08 33.36 127.42 31.07 
1-B 12.71 64.5 216.33 42.95 
1-C 12. 71 64.48 150.32 34.30 
1-0 135.08 33.36 143.05 32.55 
2-A 154.68 35.28 53.75 59.95 
2-B 65.53 103.14 
2-C 86.26 69.24 SS.SS 69.63 
2-0 133.96 30.75 59.89 67.54 
3-A 153.26 34.95 91.67 55.87 
3-B 64.93 102.20 



Columna 

3-C 
3-D 
4-A 
4-B 
4-C 
4-D 

Elementos 

Columna 

1-A 
1-B 
1-C 
1-D 
2-A 
2-C 
2-D 
3-A 
3-C 
3-D 
4-A 
4-B 
4-C 
4-D 

Fax = 1.17 
Fay = 1.09 

Py 

as. 41 
132. 72 
136. 80 

12. 87 
12. 87 

136.80 

mec~nicos para 

Pux Mux 

6 38. 94 85.75 
828.41 113.40 
769.39 99.57 
655.09 90.65 
716 .63 123.97 
831. 62 143. 22 
716. 77 133.74 
876.07 133. 02 

1054.05 155 .11 
878.42 141. 82 
554.39 87.87 
840.03 110.44 
800.0 99.57 
665.28 89.28 

En la tabla: 
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My 

68.58 
30.47 
33.80 
65.34 
65.32 
33.80 

diseño 

Muy 

63.44 
72.6a 
69.55 
64.20 
74.81 
78.39 
72.93 
90.95 
91.11 
89 .10 
66.45 
74.01 
72.02 
66.87 

Px Mx 

97.84 64.75 
102.36 62.60 

87.50 26.94 
148.13 36.02 
108.03 29.38 
100.58 27.52 

(rige sismo). 

Puy Mux Muy 

644.84 60.13 91. 78 
671.63 65. 08 117.84 
663.43 6?. .15 117.60 
648.95 60.95 91. 84 
794.35 74.73 108. 86 
855.27 81. 95 137.86 
77 3. 80 76.40 102.0 
923.5 85. 6 123.0 

1044.53 96.19 148.13 
901.80 86. 86 116. 01 
690.81 65.84 96.90 
735.88 71.59 122.89 
726. 71 68.6 122.65 
693.17 66.20 96.84 

Pux = (Pcv + Psx + O. 3P sy).xl.1 } 

Mux = (Mx + Msx)xl.1 + Pux0.05h Flexocompresi6n en X 

Muy = (My + O • 3Msy) xl. 1 + PuxO. O 5b 

Puy = (Pcv + O. 3Psx + Psy) xl.1 } 
MUX = (Mx + 0.3Msx)xl.l .¡. PuXO.OSh 

Muy = (My + Msy) xl.1 + PuxO. 05b 

Flexocompresi6n en Y 

Con los datos de la tabla se diseñaron las columnas. 

NOTA: 
Para el entrepiso 16 se usará el porcentaje mínimo de refuer 

zo dado que la sección es casi igual a la del entrepiso,ante

rior y las fuerzas de diseño son menores. 



ARMADO DE COLUMNAS 
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6 23.2 23.3 23.3 23.2 6 

+• + + + H 

1 
1 1 1 

__ .J __ -r--- ~- --
' 1 1 1 
1 1 1 1 

__ .J_ --.l----:---
1 1 1 1 
1 1 1 1 
1 1 1 1 ---1---r---,---

1 1 1 
1 

6 20.8 20.8 6 

+~o. 1 + + +20. 7 ++ 

Materia tes: 
2 f J .:s 350 kg/am 

fy •4200 kg/am 2 

105 cm 12 # 10 + 4 # a 
5 E # 3 <1 30 cm 

95 cm 4 # 10 + 12 # 8 

s E # 3 e 30 cm 

85 cm 4 # 10 + 8 # 8 
3 E # 3 ~ 30 cm 

o Vars # 10 

e Var.s li 8 
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Diseño del ~de elevadores. 

Fuerzas internas. 
(2) Pcv:3Bl.76T 
Y Mcv= 30. 44Tm 

Vcv= l .14T 

l?s=91. 39T 
Ms=4322. 32Tm 
Vs=268.55 T 

@-·-· ·-·-·-·-·---·-·-·-· 
Pcv=605.4 ! 
M =3.19 1 
V =l.81 

1 

1 

Peso propio. 

Ps=l03.74 
Ms:=642.79 
Vs= 86.72 

t= 30 cm 
600 cm 

Pcv=852. 97 
M 6.01 
V = 2.09 

Ps=l02.78 
Ms=638.86 
Vs= 85.93 

Eje B pp = 0.3 x6.3 x66.5 x ?..4 - 301.64 ton 

Ejes 2 y 3 

pp = 0.3 X 2 X 66.5 X 2.4 = 95.76 ton. 

Fuerzas Internas últimas (Condici6n de carga CV +Sismo). 

Eje B 

Pu= (91.39 + 301.64 + 38l.76tx 1.1 = 852.27 Ton 

Mu = (30.44 + 4322.32)x 1.1 = 4788.04 t.m 

Vu = (1.14 + 268.55)x 1.1 = 296.66 ton. 

Eje 2 

Pu= (103.74 + 95.76 + 605.46tx 1.1 = 885.46 ton 

Mu= (3.19 + 642.79) X 1.1 = 710,58 T. m 

Vu = (l. 81 + 86.72l x 1.1 = 97.38 Ton 

Eje 3 

Pu= 1156.66 ton 

Mu= 707.16 T.m 

Vu = 96.82 T.m 
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Diseño considerando flexocompresi6n en una dirección y como -
columna. 

Eje B 

Fuerzas de diseño: 

Pu= 852.27 ton 

Mu= 47C8.04 T.m 

Parámetros para usar las gráficas del RDF. 
Pu 852 270 

K =----.,- = = 0.229 
F,.bhf 

.1 e 

Mu 
R = -

0.85x30x630x231.28 

4788,04 X 10 5 
----------- = o. 205 
0.85x30x(630) 2 x231.~8 

" 1< * 2 fe= (l.05 - fe ) • fe= 231.28 kg/cm 
1250 

f~ = 0.8x350 = 280 kg/cm2 

De la fig.4 del RDF-401 (pág.180) 

con los datos anteriores y suponiendo el acero concentrado en 

las esquinas: 

q = 0.28 
11 

fe 231. 28 
p = q-= 0.28 X 

fy 4200 

p = 0.0154 ; As = pbh = o.Ol54x30x630 = 291.41 cm2 

Usar 37 Vars # 10, la mitad en cada esquina. 
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Se comprobará ahora. la resistencia por un método más preciso. 

80 • o ·I e ---A& fy 

630 470 d 1 550 d• 590cm 

As• lSvarstlO 

40 
80 • 

T= As f y 
.._ __ 

La resistencia del muro a carga axial es: 

Pu = FR [ a t f~ + As fy - As fy J 

Se supone FR= o.as por considerar que el muro fallar.á en tensión 

y porque en los extremos se colocará refuerzo de confinamiento. 

como As = ,'\s 

Pu FR a t f~ 

de donde: 

a = 
Pu 852 270 = 144.5 cm 

0.85x30x231.28 F t f" 
R c 

Revisión de que el acero fluya: 

0.003 

0.007 

d 
d-c 

c= -ª-= 180.6 o.a 

Del diagrama de deformaciones se observa 

que la falla es por tensión porque la de 

formación del extremo correspondiente es 

0.007>0.002 (fy/E). 
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Tomando momentos con taapecto al centro da la secci6n se tie-

ne: 

MR "" F R [ As fy d 1 -r a t f~ tL ; ª> ] 

MR = o.85 [142,56X4200xSSO + 144.Sx30x231.2Bx(
63º;144

· 5 i¡ 

i.tR = 4867.9 Mu • 4 7 8 8 , O Tm por lo que el á~ea de acero 

ea correcto. 

Revisión del porcentaje de refuerzo en cada extremo. 

p = 3 ~ 4 ~·~~ :a 0.059 ..1 0.6 que es el máicimo. 

Cuantía total de refuerzo: 

p' = 

!? 1 

As + As 
Amuro 

o,45( ~ 
Ac 

O 45 (J0X80 
' 2 Sx 7 5 

= 

-

-

l 

2xl42.56 
30X630 

1 
f 1 _:.r;_ 
fy 

l]x 3 50 rno 

> 

• 0.0151 > 0.0075 * por tanto

se necesita refuerzo -

especial por confina-
miento en los extremos. 

o .12 ~~ 

.. 0.126 f6 
fy 

p' .. 0.0105 

En columnas con estribos: 

As 
o.1sJhsh 

Con E: # 4 Jh • 30 - 2x 4.0• 22 cm 

S 1.27 • 7.3 cm 
h m 0.7Sx22x0.0105 

Usar E # 4 @ 6 cm 

* v&ase;Manual de Disefio S!smico de Edificios, RDF. 
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EJ'E 2 

Pu"" 885.46 ton 

Mu= 710.58 T.m 

Secci6n 30x200 cm 

K = 
885 460 

0.85x30x200x231.28 

710. 58 X 10 5 

= 0.75 

R = = 0.3 
0.85x30xt200l 2x231.28 

d/b = o. 9 

De la fig.5 del RDF-40l(pág. 181} 

q = 0.62 p = 0.03414 

As = 0.03414x30x200 = 205 cm2 

Con varillas del ~ 10 

Eje 3 

Sección 30x200 cm 
K = 0.98; R = 0.3 

As = 26 Vars# 10 

De la fig.5 q= o.a ; As = 264.3 crn2 

As = 34 Vars #10 

Para los ~uros intermedios usaremos el acero m!;imo 

Secci6n 30x200 cm 

As = O.Olx30x200 = 60 cm2 

Usar As = 12 Vars#S (la mi.tad en cada esquinal~ 



Diseño por Cortante. 
Eje B 

vu = 296.66 ton 

272 

Porcentaje de refuerzo p = O. 0154 > O. 01 

V cR = O. 5 F Rbt J f~ 
f~ = 0.8x350 = 280 kg/cm2 

peralte efectivo d = 630 - 40 = 590 cm 

V cR = O. 5x0. 8x30x590 .[280' 

vcR = llB 471 kg 

cuant!a de refuerzo horizontal: 

vu - V p = cR 
h 

FR fy dt 

(296.66-ll8.47)xl0 3 

ph = = 0.003 
0.8x4200x590x30 

Avh p = = !rea de acero h Sht Avh 
2 ramas, cm ) 

A sh = separación de 
=--Y.h_ 

horizontal 

refuerzo. 

sh 
ph t t = espesor del muro 

sh = 2 x 0.7l = 15.78 cm 

O. 003x30 
{con estribos del #3). 

sh = E # 3 ~ 15 crn 

(.en dos 
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Refuerzo Vertical, p v 

Pv = 0.0025 + 0.5(2.5 ... HL (ph .. 0.00251 ~ p L ""<::: h (ec.2.26 

H. 

L 

Pv 

p 
V 

p 
V 

s 
V 

del RDF-401). 

= altura del muro = 4.25 m 

= longitud 

= 0.0025 + 

= 0.00296 

A 
vv 

=--

s t 
V 

A 
vv 

=--= 
p t 

V 

del muro = 6.3 m 

o. 5 (2. 5 - ..!:l2.) (0.003-0.0025) 6 .3 . 

A =área del refuerzo vertical (2ramas). vv 

Sv = separaci6n del refuerzo en cm. 

2 xo. 71 
= 15.99 cm (con E#Jl 

0.00296x30 

S = E #3@ 15 cm. 
V 

Refuerzo por cambios volumétricos (segan RDF.-401) 

450 xl 
a =------- j x1 = distancia perpendicular al refuer 

zo 
sm 

fy (x1 + 100) 

--
4
-
5

-
0

-x
3
-

0
--- = 0.02473 cm2/cm 4200 (30+100) 

Con Vars # 3 a
9 

= O. 71 cm
2 (una sola rama) 

a 
S= 

__ s_ 
= 

a 

o. 71 = 28 S = Et3 § 25 cm (no rigeL 
0.02473 

sm 



Eje 2 

Refuerzo por Cortante 

vu = 97.38 ton 

p = 0.034 > 0.0.1 

d = 200-30 = 170 cm 

Refuerzo horizontal: 
(97. 38-34, 14).xlO 3 

0.8x4200x170x30 

. . 
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V
0

R = 0.5x0.8x30xl70xJ2"8Q 

V = 34 135.7 kg cR 

•0.00369 

s = h 
2 X 0.71 

0.00369x30 
= 12. a cm . . s = E # 3 ~ 10 cm. 

Refuerzo vertical: 

Pv = 0.0025 + 0.5 (2.5- 4.25/2) (0.00369-0.0025) 

Pv = 0.00272 

2x0.71 
sv = 

o. 00272x30 

Eje 3 

= 17 cm . . . S = E # 3 ~ 15 cm 

vu = 96.82 ton-!:: Vu"" 97.38 (cortante del eje 2, por lo que 
el refuerzo será el mismo} 



ARMADO DE MURO DE ELEVADORES DE NIV, CIMENTACION A NIV. 6 

Armado de los 
extremos del
muro del eje e

30 

!JO Clll -·-------------·- .. --+-

l ll Pa1•:; lf J l) 
11<: 11'1 <' lium 

Materialeo: 
2 

f<~= 350 kg/am 
1) 

fy==J~!OO kg/am" 
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Muro del Nivel 6 

Elementos mecánicos: 
Eje B. Eje 2 Eje 3 

Pcv= 285.3 T Pcv•45l.93 T Pcv•634.0 
Mcv= 23.65 Tm Mcv= 5.4 Tm Mcv= 5.23 
Vcv= 2.52 T Vcv= 3 .11 T Vcv= 3.06 

Ps = 68.2 T Ps "' 65.53 T Ps • 64.93 
Ms=l014.9 Tm Ms "'103.14 Tm Ms =102.2 
Vs =160.58 T Vs "' 60.66 T Vs = 60.06 

Peso propio 

H = 48. 75m (altura del muro) 

Eje B p = 221.13 ton 
p 

Ejes 2 y 3 pp = 70.2 ton 

Fuerzas internas de diseño. 

Eje B. 

Pu= (285.3 + 221.13 + 68.2).xl.l = 632.09 ton. 

Mu = 1142.4 ton.m 

vu = 179.41 ton 

Eje 2 

Pu = 646.43 ton 

Mu = 119 .4 T 1'l 

Vu = 70.15 ton 

Diseño: 
Eje B 

Secci6n 30x630 cm 

Eje 3 

Pu= 846.04 ton 

Mu = 118.17 T m 

Vu = 63.12 ton 

Pu = 632.09 ton 

Mu= 1142.4 T·m 

K = 0.17 R = 0.05 ; De la fig.4 del RwD.F.401 

T 
Tm 
T 

T 
Tm 
T 



P min = O. 01 

As = O.Olx30x630 = 189 cm2 

As = 24 Vars #10 

Eje 2 

Secci6n 30 x 200 cm 
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Pu = 646.43 ton 

Mu = 119.4 T m 

K = O.SS 1 R= 0,05 

p . = o. 01 

t de la fig 5 (RDF) 

mi.n 

As= O.Olx30.x200 = 60 cm2 

As = 12 Vars # 8 

Eje 3 

Secci6n 30x200 cm Pu= 846.04 ton 

Mu= 118.17 T•m 

K = 0.72 ; R =O.OS de la fig.5 

P rnin = O • O.l 

As = O.Olx30x200 = 60 cm2 

Diseño por Cortante. 

Eje B 

vu = 179.41 Ton 

v
0

R= 118.47 

Con E #3 ; s = 
vu .. v cR 

As = 12 Vars # 8 

= 0.8xl.42x4200x590 = 46 cm 

179410 .. 118470 
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Rige refuerzo por temperatura 

S = E i3 • 25 cm 

Ejes 2 y 3 

Diseñaremos ambos ejes para Vu = 70.15 ton 

vcR = 34135.7 Kg 

s 0.8x4200xl.42xl70 
= 70150 - 34135.7 

Refuerzo vertical 

= 22.5 cm 

porcentaje de refuerzo horizontal 

70150 - 34.135. 7 
ph = --------"' 

0.8x4200xl70x30 
0.0021 

. . . s = E # 3 e! 20 cm 

Pv = 0.0025 - 0.5(2.5-3.2512) (0.0021'-0.0025) 

Pv = 0.00233). Ph = 0.0021 p = p 
V h 

Usar S = E # 3 ~ 20 cm en ambas direcciones. 

,/ 



ARMADO DE MURO DE ELEVADORES DE NIV. 6 A AZOTEA. 

t 70cm f 

{i 118 

Do b t e /)(11' r"Í t l a 
fl3e20(N. 6 a N. 10) ~ 
'JeRL(N,10 a AH.) 

Doblt! 113 e :1:iam 
íi 118 

doble pal'r•i l la 

·--------113 e P,fium ···· --·· 

(j 118 

..;.:::;:::::~~~y:::;r.:::;¡;¡~---- 2/18""~;::;::;'~-~~ 

; 30 • 4 5 t 80 

630 cm 

BO 

l:J 11111•;: 11 JO 

t 
70 

+ 

30 

140 

30 

t 45 +30 t 

/.fateP1'.aleu: 
') Armado de los 

extremos del
muro del eje B 

30 
·==¡ J .1 1: ti ·I e t: 0111 

fJ= JbtJ kg/um" 
2 

fy=,1200 kg/ am 

-----
70cm 

t· 

200 



ELEMENTOS MECANICOS ?ARA DISE90 

DE LOSAS RETICULARES 



281 

EJES A y O 

Nivel 

20 
M 29.54 15 .aa 33.86 
V 20.49 14 .80 23.16 

MS 17. 08 16.? 1o.73 10.6 18.9 19.19 

16-19 
M 29.96 r·· 3 2. 40 
V 20.28 14.68 22.. 68 

MS 53.83 53.0 53.01 53.0 se. ;;5 50.95 

11-15 
H 29.12 15.36 34. 71 
V 20.05 14.6 22.90 

MS 194. 90 93. 8 100.17 100. 4 83.40 84.30 

6-10 
15.01 36.44 
14.52 23.21 

108. 8 11.9.?4 118. 4 92.33 92.83 

1-5 
39.76 
24.22 

60. 62 44.91 45. 25 

+-~Sm ---Ji..t---S?......,..6 _......._t --.1.M..--10 ---+-f 



M 
V 

MS 

M 
V 

MS 

M 
V 
~ 

•! 
V 

f.JS 

EJE B 

37.47 
35.46 
10?.42 

~0.18 
132.45 
1158.31 

44.22 
33.13 

! u::. 61 
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DISE~O DE LOSA RETICULAR 

Diseño por flexión de la losa del nivel 11 

Ejes A y o 

Se distribuirán los momentos entre las nervaduras de las fran-

jas centra~ y de columna proporcionalmente a su ancho. 

Constantes: 

fé=350 kg/cm2 

f*c=280 kg/cm2 

co::io ~-*; > 250 kg/cm2 ~ f"c= (1 05-....2..aQ_) 280:231 kg/cm2 • 1250 

0.7 f'c 
'C . = .. • min ry 

u 
0 • 7 350 = 0.00312 420U 

Crujía 1 de los ejes A y D 

Momento negativo -Mu= 88.43 T-rn 

que se distribuirá de la siguiente manera 

franja de columna Mu= 0.75x88.43= 66.32 T-m 

franja central Mu• 0.25x88.43= 22.11 T-m 

Momento positivo +Mu= 18.39 T-m 

que se distibuir5 de la siguiente manera 

franja ñe columna Mu= 0.6xl8.39~ 11.03 T-m 

franja central Mun 0.4xl8.39= 7.36 T-m 

El area de acaro se determinará con l~ fórmula (7.16): 

Mu= Frbd 2f"cq(l-O.Sq) 
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Donde b se tornará como la suma de los anchos de las ner-

vaduras de la franja correspondiente y d será el peralte efec-

tivo de la los (43 cm). 

Con estas concideraciones se hicieron las siguientes ta-

blas en las que las areas de acero obtenidas se colocarán en 

el lecho correspondiente, según el signo del momento. 

Se muestra el cálr.ulo para los eje A y D, B y 3. 

·~ 
'jf'1 . ' 



E J E S AyD A N e H o A. DE ACERO (cm2) 
Fr•:mja Franja Franja Franja 

CRUJIA Mu 0.75Mu 0.25Mu 0.60Mu 0.40Mu colurnn;1 central columna central 

Izq. - 88.43 - 66.32 - 22.11 250 3xl4=42 42.32 14.69 
1 Med. 18.39 11.03 7.36 85 42 11.65 4.64 

Der. - 86.93 - 65.20 - :21.73 250 42 41.57 14.41 

Izq. - 82.84 - ·62.13 - 20.77 250 42 39.55 13.73 
2 Mml. 10.00 6.00 4.00 as 42 3.73 2.40 

Der. - 02.95 - 62.21 - 20.74 250 42 40.01 13.95 

3 
Izq. - 93.14 - 69.íl9 - 23.29 250 42 44.69 15.55 
Med. 29.11 17.47 11.64 05 42 11.09 7.94 
Der. - 94.23 - 70.67 - 23.53 250 42 45.21 15.55 

E J E D 

Izq. -128.60 -: 96.45 - 32,15 400 6xl4a:84 61.33 20.88 N 

l Mo<l. 30.88 18.53 12.35 130 84 11.62 7.75 IO 

Der. -190.48 -142.86 - 47.62 400 84 92.41 31.85 
o 

Izq. -158.09 -119.17 - 39.72 400 84 '76.40 26.16 
2 Mod. 48.15 28.84 19.29 130 04 18.32 12.25 

Der. -127.17 - 95.38 - 31. 79 400 84 60.62 20.63 

EJE 3 

Izq. -154.18 -115.64 - 38.55 400 68 74.04 25.78 
1 Med. 31.29 10.77 12.52 132 68 11.77 7.90 

Der. -149.16 -111.87 - 37.29 400 68 71.53 24.86 

Izq. -139.22 -104.42 - 39.00 400 68 66.59 26.70 

2 Med. 17.37 10.42 6.95 132 68 6.84 4.73 
Der. -169.48 -127.11 - 42.37 400 68 81. 73 28.61 

Izq. -105.61 -139.21 - 46.40 400 68 89.92 31.66 

3 Meü. 31.70 19.02 12.68 132 68 11.93 0.00 

Der. -166.32 -124.74 - 41.58 400 68 83.51 28.02 
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Refuerzo mínimo por flexi6n en nervaduras: 

Con ~min= 0.00312 

ANCHO 11.smin= pminxbx43 vars 

40 5.36 2jt6 

38 5.09 2#6 

31 4.17 2jt6 

30 4.02 215 

16 2.15 2#4 

14 1.88 ;a4 .. ...., .. -

12 1.61 2#4 

Refuerzo por cortante 

.Revisi6n alrededor de la columna c-3 por tensi6n diagonal 

en direcci6n x-x 

Fuerzas internas en condiciones de servicio 

.· .... ·, 

~ ', :·: ' .. 

~ 
25 ~ l2T-rn l + }66. 5 T-m 

f V=72 .96 Ton 

>Bajo cargas muerta y viva 

• Cab f 
t- --- -¡ 

º"~Il Di _.__L ___ ..J 

¡ 1 C¡ ~L 
;t c¡ +d f 

l 
87.54T-m( +) 70.0BT-~ 

.· f v~is.os Ton 

Por sismo 

Ac• 2d(2c+2d)=·2i~312~i20~2x43)= 28036cm2 

o(= 1- _ __....;.l ___ "'º. 4 
l+067xl 
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Jc11 d(c+d)3+ 
6 

(c+d) d 3 d (c+d) (c+d) 2 

6 + 2 

Je .. ~< 16 3 ) 
3 

( l 6 3 ) ( 4 3 ) 
3 

6 6 
43 (163) (163) 2 

2 

Je= 126 308 020.8 cm 4 

Revisión bajo CM+CV 

Vu= 72.96xl.4Q 102.14 Ton 

Mu= 41.38xl.4= 57.93 Ton- m 

V = u 
102140+ 0.4(57.93x10 5 ¡ (81.5)_ 
2936 126309020.8 

V = u 

V ., 
u 

3. 64+1. 49 

') 

5.14 Kg/cm~ 

v = Fr'l/"l*2 = o.a 280 = 13.39kg/cm 2 >vu (CM+CV) per 

Revisi6n bajo CM+CV+CA 

7u= (72.96+15.05)xl.1= 96.81 Ton 

Mu= (41.38+157.62)xl.1= 218.90 T•m 

96810 0.4(218.9xl0 5 )x(81.5) 
VU .. 28036 + 126308020.8 

V= 3,45+5.65 u 

V per 

Luego, no requiere refuerzo por resistencia. 
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Revisión alrededor de la columna c-4 (de borde) por ten-

sión diagonal en dirección x-x 

ª2 
FUERZAS INTERNAS 

EN CONDICIONES DE SERVICIO 

Ac= 

Bajo 
CM+CV 

Por 
sismo 

{2c+b)d= (2xl4l.5+l63)43= 19178 

be 141.5xl63 
g=2c2c+b) 2(2xl41.5+163)= 25 ' 82 cm 

y= c-c 1 /2= 141.5-120/2= 81.50 cm 

a 2= c/2-g= 141.5/2-25.86~ 44.89cm 

69.65 T-m 

l V• 45.60 T 

2 cm 

e= y-c/2+g= 81.5-141.5/2+25.86= 36.61 cm 

dc 3 d 3 2 Jc=--
6
---+ 9G-+2cdg2+bd(c/2-g) 

Je= ~3{141.5)
3 

+ 141 • 5 <43 l
3 

+ 2xl41,5x43x(25,86l 2+ 

+ 163x43(14l.S/2-25.86) 2 

Je= 44 441 083 cm4 

1 
o<.= l- l+0.67 1 = 0 • 4 

Revisión bajo CM+CV 

Vu= 45.GOxl.4= 63.84 Ton 

Mu= 97.5lxl.4= 97.51 T-m 
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V • ..!.!L ~ua2 
u .Ac Je 

V ,. 
u 

V ,. 
u 

63840 + 0.4x97.51x10 5x44.89 
19178 44.4x106 

3.33+3.94= 7.27Kg/cm2 <v 
PO• 

Revisión bajo CM+CV+CA 

Mu= (69.65+70.9l)xl.l= 154.62Kg/cm2 

Vu= 59.70xl.l= 65.67 kg/cm2 

65670 
Vu" 19178 

0.4xl54.62x105x44.89 
+ 44.4x106 

vu= 3. 42+6. 25= 9. 67 Kg/cm 2 < vper 

Luego, no se requiere refuerzo. 

Refuerzo transversal mínimo: 

Usando vars #2.5 en cuatro ramas espaciadas a d/2 hasta 

un cuarto del claro correspondiente. 
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DISE~O DE COLUMNAS DE LA ESTRUC'rURA RETICULAR 

1 2 !:olumnas del entrepiso l. fe • 350 Kg/cm 

Sección de l20xl20 (en todo el entrepiso) 

Elementos mec!nicos para diseño1 

Columna Pux MUK Muy Pu y Mux Muy 

A-1 1201.40 474.29 232.62 1188.83 200.49 580.09 
A-2 1311. 44 493.09 265.27 1660.41 210.06 609.52 
A-3 1524.85 505.99 269.53 1773.81 224.29 604.04 
A-4 1180.31 476.90 240.51 1262.90 204.53 591.92 
B-l 1773.49 413.76 233.76 1237.07 211.82 591. 50 
B-4 1618.64 404.90 240.65 1315.65 206.83 602.45 
c-1 1605.00 507,13 231.?J 1205.17 231.51 589.59 
C-2 1613.04 52'.J.49 268.72 169&.64 236.23 631.15 
C-3 .1.':JSO. 51 545.75 274.06 11370.06 258.24 ~22.35 

C-4 1621.52 515.58 241.90 1335.58 241.54 ó03.88 
D-1 1201.•iO 474.29 23:.62 1188. 82 200.49 580.09 
D-2 1318.47 493.09 265.27 1629.41 210.06 609.52 
D-3 1490. 47 505.99 269.23 1678.ll 224. 29 604.04 
D-4 1180. 04 476.90 240.51 1262.63 204.53 591.92 

Fax= 1.08 
Fay= 1.08 

Columnas dol entrepiso 6 

Sección de l20x120 

Elementos mecánicos para diseño: 

Columna Pu x Mux Muy Puy Mux Muy 

A-1 864.36 252.82 153.24 841.77 154.45 237.79 
A-2 943.19 349.85 226.57 1178.89 176.46 356.17 
A-3 1093.76 363.27 241.40 1258.57 200.24 370.20 
A-4 856.91 250.36 165.95 900.93 162.57 251.22 
B-1 1324.90 386,77 169.61 915.56 237.04 331.16 
B-4 1212.75 344.85 177 .65 975.71 231.79 341.13 
c-1 1162.27 340.05 166.25 883.76 216.27 327.77 
c-2 1165.33 448.82 236.20 1165. 01 224.06 488.44 
C-3 1405.89 477.50 245.64 1348.74 265.68 474.26 
c-4 1189.03 347.26 178.73 985.65 236.62 342.28 
D-l 864.36 252.82 153 .,24 841. 76 154.45 237.79 
D-2 961. 96 351.71 222.07 1245.E,;7 178.31 333.79 
0-3 1069.70 360.89 224.96 1193.68 197.86 339.86 
D-4 856.90 250.36 165 .91 900.91162.57 251.10 

Fax= l.65 
Faya l.75 
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Columnas del entrepiso ll. 

Sección lOOxlOOcm 

Elementos mecánicos para diseño. 

Columna Pux Mux Muy Puy Mux Muy 

A-1 501.11 143.53 77.81 481. 09 79.33 141.39 
A-2 564.78 197.27 111. 91 681. 48 86.33 193.48 
A-3 646.26 205.87 119.71 729.28 100.00 200.21 
A-4 514.36 144.81 86.25 526.64 85.90 152.27 
B-1 814.47 197.45 85.46 579.00 115.35 191. 08 
B-4 774.30 180.38 91.48 630.06 119.12 201.37 
C-1 691.90 194.93 84.05 555.67 113.80 189.74 
C-2 719.33 249.90 106.99 737.39 108.70 249.79 
C-3 853.07 269.95 108.47 838. 00 133.68 239.97 
C-4 736.61 206.42 91.5'1 (o 3 '.O:! 130.44 201.45 
D-1 501.10 142.57 77.dO 48 ..• 08 7 B. 3 7 141.35 
D-2 600.55 19'J.51 109.<)3 7 3•\. 54 88.56 179.06 
D-3 635.03 205.17 111.19 69¡•. 84 99.30 184.28 
D-4 514.34 144.81 86.30 52(.. 6 2 85. 90 152.44 

Fax=l.25 
Fay=l.24 

Columnas del entrepiso 16. 

Sección 90x90 cm 

Elementos mecánicos de diseño. 

Columna Pux Mux Muy Puy Mux Muy 

A-1 205.84 87.96 45.70 192.21 45. 95 84. 03 
A-2 255.27 108.00 69.79 286.34 92 .8 5 117.98 
A-3 277.80 116. 74 69.75 304.06 53.00 113.95 
A-4 223.09 93.44 52 .13 220.33 52. 82 92.22 
B-1 368.43 147.54 43.37 275.51 73. 8 7 101.58 
B-4 371.32 121.16 47.40 308.84 76. 2 8 108.53 
C-1 298.42 116.13 42.68 262.40 68. 2 3 100.84 
c-2 356.58 128.43 92.30 447.24 52. 04 220.51 
C-3 384.89 145.87 48.74 386.78 69.52 115.81 
C-4 336.25 133.47 47.28 305.71 as. 67 108.24 
D-1 205.85 87.96 45.68 195.23 45. 9 5 83.95 
D-2 300.31 110.64 135.03 435.88 45. 49 297.70 
D-3 275.10 116. 62 67.10 297.19 52. 88 107.80 
D-4 223.10 93.44 52.13 220.35 52 .82 92.23 

Fax=l.10 
Fay=l.10 

.. 
En las tablas anteriores. 

:1' 

PUX= carga última en direccion X (flexocompresión principal en 
esta dirección), en tons. 

PU y= carga última en direcció y (flexocompresión principal en 
y), en tons. 

' 
Mux, Muy = momentos Últimos, considerando flaxocompresión en-

X (para Pux), o en y (para Puy), en Ton-m. 
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ARMADO DE COLUMNAS PARA LA ESTRUCTURA RETICULAR. 

+ 6t 2 7 ~ 2 7 t 2 7 • 27 14-

1 1 1 
__ J __ ~--- -1- -

l 1 1 

--+-- t- -+--
1 1 1 

---L--1---r-
I 1 
1 

1 1 
--l--t--1-

1 1 : 

- - + - _ J _ - -1- -
1 1 1 1 

1 1 

--¡- -1---t-
I 1 

Mate'í'ialea: 

1 ? 
fa = 350 kg/01rt 

2 
flJ =4200 kg/am 

120 cm 16 # 10 + 4 # 8 
S E # 3 e 30 om 

l 

100 cm 8 # 10 + 8 11 8 
5 E # 3 e JO cm 

90 ctn 16 ti 8 

5 E 11 3 e 30 cm 

o Varo ti 10 

• Vars # 8 
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ELEMENTOS MECAJ'HCOS PARA DISE~O DE MUROS 

Muro del nivel 1 ESTRUCTURA RETICULAR 

Elenentos mecánicos: 

Eje B Eje Z Eje 3 

Pcv = 1500.41 Pcv = 925.72 Pcv .. 1062.67 T 
M::v = 39.37 M:v"' 1.13 M:v = 1.99 Tm 
Vcv = 3.SZ Vcv = 2.15 Vcv = 2.29 T 
Ps = 241.78 Ps "' 226.17 Ps = 106.42 T 
Ms = 7262 .51 Ms "' 940.63 Ms = 917.90 Tm 
Vs = 437.63 Vs = 139.65 Vs = 137.90 T 

M.1ro del nivel 6 

Eje B Eje 2 Eje 3 

Pcv = 1129.74 Pcv = 686.61 Pcv = 787.96 T 
M::v " 47.83 Mcv = 4.50 ~k:v = 5.04 Tm 
Vcv = 7 .35 VcV = 3.06 VcV = 2.99 T 
Ps = 178.29 Ps = 143.90 Ps "' 69.86 T 
Ms = 1766.21 Ns ,. 214.71 Ms = 191.90 Trn 
Vs = 293. 19 Vs = 131.63 Vs "' 115.70 T 

Muro del nivel 11 

Eje B Eje 2 Eje 3 

Pcv = 761. 07 Pcv = 463.25 Pcv = 529.33 T 
l>k;v = 31. 15 ~br:: 4.23 M:v = 2.43 Tm 
Vcv = 6.56 Vcv = 1.98 Vcv = 1.22 T 
Ps = 94.18 Ps = 62.21 Ps "' 31.44 T 
Ms = 703.38 Ms .. 236.80 Ms "' 209.50 Tm 
Vs = 194.24 Vs = 114.94 Vs = 101.32 T 



ARMADO DE MURO DE ELEVADORES DE NIV. CIMENTACJON A NIV. 6 

f f!O 

Armado de los 
extremos del 
muro eje B BO 

+ 45 

1 

doble pal"rilla 

#J e 15 

doble 
parl"·llla -----fl 3 e 2 5------_ 

4/13 4113 
t 80 + 45 t 30 ~ 45 • f 30 + 4 5 

00 cm 

80 

191112 

4E#4e6 

,1 

80 t 

Etl4 
e6 

Materiales, 

30 

140 

30 

191112 

f'c• 350 kq/cm2 

fy• 4200 kg/cm
2 

200 

Vt 
o 
N 



t 
BO cm 

0-·~· 

#3 

+ 

Armado de loa 
extremos del
muro. del eje a30 

+ 

<¿ 

ARMADO DE MURO DE ELEVADORES DE NIV. 6 A NIV.11 

Bom 

doble par>1'1: Zla /13 e 15om 
61/ 8 6/18 

-

doble 
paror>i l la 

/13 e 250111 ____ 

-J !,;''" 

t 4 5 + 30 4 4 5 ~ 

630cm 

80 cm 

6/18~ 

.... ~n7·::/18 
=" 

+ 45 -~t 45 t 80 

18 vara 111 O 
4E llíJ e 6ain 

r 45 

00 

30 

18111 o 

30 

¡3~ 

Matei,ia les: 
2 

f J= 350 kg/am 
2 

fy=4200 kg/am 

:.!00 

"' o 
~ 



ARMADO DE MURO DE ELEVADORES DE NIV. 11 A NIV. AZOTEA 

f 70cm f 

0-·-
Dob l.c parol'i lla 

W3e20(N.6 a N.10}~ 
•3c25(N.10 a As.) 

113 e25 

Doble parrilla #3 

doble par•r•il la 

--113 e 25cm --

t 
70 

doble l/3e20A 
(Jal'l'i l la#Je 25 / 

#.3e25 

+ . 

30 

140 

30 

+ 30 + 4S t 
4 ti 

00 t 45 t 30 t 45 t 80 t45 +3º+45 + 80 

Armado de los 
extremos del
muro del eje B 30 

70cm 

630 cm 

12varul/10 
3 [<; N '1 e 6 am 

.. 

Materia lea: 
2 

f,~,,, 350 ka/cm 
2 

fy::4200 kg/cm 

200 
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C ·A P I T U L O VIII 

C»Dl'I'11CICNES 

Una cimentaci6n es la parte de la estructura que le 9ropor-

ciona apoyo a la misma y a sus cargas. 

Incluye el suelo o roca y a las partes de la estructura que 

sirven para transmitir las cargas. 

Todas las obras de ingeniería civil se des~lantan sobre o 

bajo la superficie del terreno :; rer::rui.~ren c!.c una cimentación 

apropiada que proporcione seguridad y !)nen coml?ortaI"liento a cos-

tos razonables. 

Para que una cimentación sea adecuada cara una estructura de 

be cumplir con los siguientes requisitos: 

1.- Soportar la estructura sin una falla oor c9rtante. 

/ 

/ 
/ 
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2.- Los asentamientos totales y diferenciales bajo las cargas de 

trabajo deberán ser tolerables (no deben exceder los l!mites 9er
misibles l, para la estructura propia y para las estructuras adya

centes. 

a) Asentamiento total 

. . . . .. ____ _, 

&= asentamiento 
total 

permisible si es tolerable para la 
estructura propia. 

No permisible aan si es permisible para la estructura pro~ia. 

tolva máquina 

~.t=- ... L _ - - --J 

No permisible por la presencia de máquina 



307 

b) Asentamiento diferencial 

... _ -
--------

claro grande 

L---_;-+- : : '+-- 1...--.J 

'\.A sentamiento 

----
grietas 

y daños __ _.,_ __ ..;;.... 
--

L-.Í -;- 1 1 -t- L. ... 
-+-'--J-t-

F7 
diferen_¡ 
cial. (permisible) 

. . ' 
• 1 -t- '--• 
L...1-r 

Asentamiento diferencial.- no pe:rmisible por la presencia de 
grietas y daños. 

~ 
.~··· 

3.- Debera localizarse y protegerse adecuadaroen'té contra proba. 
bles agentes externos que puedan comprometer su comportamiento, y 
por lo tanto de la estructura que sostiene. 

Estos requisitos son independientes uno del otro, pero los " 
tres deben satisfacerse, es decir, que si s6lo dos de ellos se 
cmnplen la cimentac16n resultar4 inadecuada. 
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Es frecuente que para una estructura existan varias alternat! 

vas de cimentación igualmente seguras, entre las que debe elegirse 
la más apropiada al caso. Esta ser~ la que además de cumplir con 

los requisitos básicos de seguridad, mencionados anteriormente, 

sea la más económica y de fácil realizaci6n. 

Capacidad de carga contra falla por cortante: 

La presión actual aplicada sobre el suelo ~ar la cimentación, 

debe tener un factor de seguridad, normalmente de J, (~.s ~' 3), 
con respecto a la capacidad de carga ültima del suelo. 

Los análisis deben hacerse considerando la condici6n de carga 

est5tica y su combinación con cargas accidentales, la omisión de -

esto puede conducir a fallas. 
La capacidad de car.ga del suelo depende de: 

al I.os parámetros de resistencia al corte del suelo, cohesión y -

ángulo de fricción interno. 
b) Confina~iento del suelo a nivel de desplante de la cimentación, 

es aecir la presi6n efectiva, 
ci En el caso de cimentaci6n supcrf icial las dimensiones de la za

pata o losa corrida. 
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Cimentaciones Profundas. 

Cuando las capas del subsuelo cercanas a la superficie son 

muy compresibles formadas por arcilla muy blanda, suelos org~ni-
cos y turba o,. limo y arena en estado suelto, se utilizan cimientos 
profundos, que transmiten parte o todo el peso del edificio a es-

tratos profundos resistentes o menos compresibles que 103 superio
res. 
Pilotes 

Son mie.mbros estructurales con dimensiones pequeñas en su sec 
ci6n transversal comparadas con su longitud y que transmiten su 

carga al terreno resistente a través de su punta y/o por fricción 

en su superficie 

p p 

Pilotes de adherencia o fricci6n: transmiten al subsuelo la -
carga, a trevés de la superficie lateral, siendo la carga ~ransmi

tida en la punta s6lo una fracci6n pequeña de la tcital generalmen

te despreciable. Cuanco la ~uerza r.esistente del terreno se de~e 
a la cohesi6n {arcilla), se les denomina pilotes de adherencia. 

Si la fuerza resistente se debe a la fricción entre pilote y suelo 

granular se les llama pilotes de fricci6n. 
En la ciudad de m~xico donde el subsuelo es muy comr,iresible,

los !:'ilotes de adherencia o fricciOn se utilizan junto con un ca-

j6n ~ompensa parte del edificio). La parte no compensada es trans

mitida a los pilotes para evitar asentamientos intolerables. 

· .. 

·-
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Esta soluci6n tiene como ventajas: a) reducir la ~rofundidad 
de excavaci6n y por lo tanto, el costo y facilidad de construcci6n 
que es el caso de una cimentaci6n totalmente compensada; b) que el 
edificio se hunda con la misma velocidad que la superficie del te
rreno. 

1 11 1 

[ 11 1 

1 ~I 1 

1 JI 1 

1 ]I 1 

1 11 
-] 

[ ][ 1 

1 ]I l 
I / '1 . , ! ll /; !/ 
/ I ¡ j ¡/!¡ / 
!¡ ¡ I ¡I¡ // 

I / j l 1¡ arcilla n,iu~ / 

I / / / 
compres1b e 
!//¡¡¡ 

I¡ / // / / I / l 1~ 

capa dura 
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Pilotes de punta. 

Transmiten todo o la mayor parte del peso del edificio por la 
base a la roca o estrato de suelo muy resistente. 

Presentan los siguientes inconvenientes. 
a)_ El hundimiento regional ,que hace que con el tiempo el edificio 

emerja 

bl. Causan daños a las construcciones vecinas cuando estas está"n 
cimentadas por superficie y aan sobre pilotes de adherencia. 

falla de construcciones 
vecinas. 
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MANTO 
SUPERFICIAL 

FORMACION ARCILLOSA 
SUPERIOR 
CAPA DURA 
FORMACION ARCILLOSA 
INFERIOR 

DEPOSITOS PROFUNDOS 

EDIFICIO CON PILOTES DE PUNTA LOCALIZADO 
EN LA ZONA CENTRICA DE LA CIUDAD DE MEXICO 

En el diseño de pilotes de punta se debe tomar en cuenta el -
efecto de fricci6n negativa en zonas con hundimientos regionales -
producidos oor la consolidaci6n de la arcilla.del estrato de apoyo. 

Se usan cuando la estratigrafía del subsuelo consiste de: 
al un estrato de alta a muy alta compresibilidad, que le subyace -
suelo competente (como un dep6sito profundo), b) Un estrato de es
pesor limitado (pero suficiente para apoyar pilotes de punta), que 
le subyace depósito de compresibilidad media o baja. 

Para el primer caso (depósito profundo)., cada columna puede -
tener una zapata que apoyar~ sobre los pilotes. 

1apota 

pilotes 
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En el segundo caso, (b l , por la presencia del estrato de 1 sue 

lo compresible, los pilotes deóen distribuirse bajo una losa de e! 
mentaci6n, para reducir asentamientos diferenciales. Se deben re
visar el asentamiento total y diferencial, estos ültimos pueden r~ 
ducirse rigidi~ando la losa. 

Uso de pilotes: 

Pilotes de fricci6n: 

1177: 
/¡l/1 
11;¡ 
~/¡ 
l¡ ¡ I 
í / 
'i11, 

~ 
// l j ///Afcfua 1 

/// ~ 
/ /j /I/ muy blanda / / J 
/ / ! 1/ / ¡ 1 
/ /// / / I¡ / / / /~ 
I / ! / // / / /¡ 1 ¡ / 
1 /11¡¡11/!/ !¡ 

/ ¡' / Arci'lla / / / ¡ 
/ / j / ólanda a medía // 

//// 11 / (estrato profundo)' 
1 /1 l¡///I 

Pilotes de punta:. 

w;~ 
l¡/1 

I¡¡ 1!1¡ 
!//¿¡ ¡ 

. . . . . . . 
. ,.:.-:../,/' . . . . . . . . . 

.. . .. 

N.A.F. 

- T7 "2._ -- -

X~~ ;?Arcilla 
I¡ / / ¡ /¡ ~~:::ndal 

/ !//! :.::;,;. .. 
. ~· . .. . .. ~ . . 

Arcilla 
' limosa 

muy densa 

. . . 
... · . 

. . . . . ... : 

. .. . . ~ :. '. 

. . . . .. .• ·. . . . 
· · : . ·. : A.rena 
... : : ... su~Íta. 

• • I • •º :,, ... . . ·, . 

·Arena 
densa 
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l? ilotas mixtos , 

Aqut!lloB en los que el trabajo de adherencia o fricci6n ea 

tan importante como el de punta. 

Pilas 
Son elementos de di'11\ensiones mayores que las de los rilotes,

por. lo tanto tienen una capacidad de carga más alta. Se constru-

yen excavando un agujero en el suelo y rellenándolo de concreto. -

Existen varios m~todos de excavación, incluyendo el incado previo 
de un cilindro que forma después la pared exterior de la pila. 

Las condiciones del subsuelo y los procedimientos constructivos 

son factores determinantes para decidir su uso. 
Ge11eralmente las pilas presentan dimensiones mayores de 60 cm 

(se considera pilote menor que 60 cm}. 

Se utili~an para soportar cargas muy altas (500 ton. 6 másl;
se desplantan sobre roca o dep6sitos muy compactos, profundos. 

Los asentamientos totales y diferenciales son despreciables -

en el caso de pilas. 
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¡..a.. ____ .;;.f~uste 

, 
mm. Ampliaci6n (campana l """'-----

configuraci6n de una pila 

--

1 1 ~~-·· 
11.pp __ ....,...,__..,.. .. • ~· . ' 

Estrato 
de apoyo 

' 
~Suelos compresibles 

;-z..:~:1.---'~--u-=- . 
.. - ·é· .. · . -~ - . 

Dep6sitos compactos de suelos 
arenolimosos y lirnoarenossos· 

CIMENTACION DE UN EDIFICIO CON PILAS . 



uso Q! ~: 

Roca. 

Roca 

H6 

Arcillas blandas 
o arcillas firmes 
expansivas 

Arcilla muy 

firme a dura 

Suelo 
Compresible 

suelo 
Coni9resible 
con baleos. 
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-
y. 7' ,. ,. ,.. ~ ... 
1' ¡t.. ... ,., ,.. ,,. 
.. .. .. ,.. ,.. Relleno 

Hetennéneo 
" .. .. ~ 

,.. .. ,. 
.. ,. ,.. ,.. JI. ,. .. 
~ ,.. 

"' 
,. ,. 

" .. 
• ,. 1- ,.. ,.. .. ,. 

.___ 
Toba 

Toba 

Toba 

<·7.. 
,.···~ 
1 .. • d.·, 
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Tipo de cimentaci6n para edificios altos (más de cuatro nive 
lesl en la ciudad de M~xico (zona del lagol. 

a) caj6n dé cornpensaci6n 

b) Caj6n de compensaci6n con pilotes de fricci6n 

1 
'I 

COJOíl 

H 

1 Manto superficial ----

{ 

Formaci6n 
Arcillosa 
Superior 

----,--,-.. .. =t O.lSH (colchón para absor-
ver hundimiento regional)_ '·~··~""··~ 

~ • 1 • • • • • ~ ; ,::..;_. 1 ' 

..,f - - • (\..;--.. ;. • ·"' 'I~ • r 1"' 
~ \ -~ .. ... . . ..<?::"= {

primera capa 

dura 

c}. Pilotes tipo penetraci6n fricci6n-~unta. 
1 " 1 

. 1 
1 °'~<;<;'V?o;l:~W> Manto Sup • 

F.A.S. 

concreto 
tubo de 
Acero 
r 

.. .'~ ~~.'.~.'.:7-·---- Primera capa dura 
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Pilotes de punta con control en la cabeza. 

L:IF~..::i~'--....:¡f~->a¡......_.~~~~~-
Manto sup. 

......_ ___ COntrol 

. . . ,....,,,, 
·;.,....-''_,,:.--' -,;-- . . . .r""' . ·~ : 

F.A.S. 

Primera 
capa dura 
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Asentamientos. 
Las alternativas de c1mentaci6n seguras contra falla por re

sistencia al corte del subsuelo, no necesariamente lo son en cua~ 
to a fallas por deformaciones excesivas del mismo, pues ~stas pu~ 
den resultar intolerables por las estructuras. A este respecto;
deberá tenerse presente que las deformaciones no s6lo serán tole
rables por la estructura en estudj.o sino tambi~n por las obras c~ 
lindantes y el funcionamiento de ambas; es más, tambi'n debe !_)re
verse que las deformaciones-nundi:mientos o expansiones-110 a[ecten 
la apariencia ar~uitectdnica del edificio, esta condici6n es im-
portante para evitar la sensación de inseguridad en el usuario. 

Un factor muy importante que debe cuidarse en las cimentaci~ 
nes es el que se refiere a los asentamientos tolerables. En la -
Ciudad de MGxico existen edificios que presentan fuertes desplo-
mes y asentamientos diferenciales que afectan hasta los aspectos 
m~s simples de su funcionamiento, a un grado tal que se extreman 
los cuidaaos para evitar que se desplace el mobiliario roaante. 

Las causas de asentamiento de estructuras son muy diversas, 
siendo frecuente la combinaci6n de dos o más de ellas. 

Entre las causas de asentamiento pueden citarse: 
al Peso propio de la estructura 
b)_ Recuperaci6n de expansiones generadas en excavaciones 
c) Sismo y vibraci6n, cuando generan licuación 
dl Saturaci6n del terreno, por inundación, riego de jardines, fu-

ga de instalaciones sanitarias, etc. 
e)_ Contracci6n de arcillas por secado 
fl Extracci6n de agua del subsuelo 
g~ Falta o p~rdida de apoyo lateral 
ht Erosi6n del subsuelo 
il Asentamiento de construcciones. Sobrecargas vecinas 
j L Rernoldeo de arcillas 
hl Fallas de techos de minas o cavernas 
ll. Deg~adaci6n de materia orgánica 
m)_ Hundimiento regional 

Las deformaciones que pueden predecirse con mayor grado de -
aproximación son las producidas por el peso propio de la estructu 



321 

ra. Entre ellas deben diferenciarse las que ocurren a corto y 

largo plazo. 

La magnitud tolerable de los asentamientos totales y difere~ 

ciales .depende de los requerimientos estructurales y arquitect6n!, 
cos y la ubicaci6n de la estructura con respecto a las estructu-

ras vecinas. 

La mayoría de las fallas de cimentaciones se deben a asenta
mientos excesivos que son intolerables por la estructura que so-

portan. Son menos frecuentes las fallas oor resistencia al corte 

del subsuelo, ya que para llenar esb; requisito usualmente se 
aplican márgenes de seguridad amplios. 

Generalmente los asentamientos totales pueden reducirse cam

biando el tipo de cimentaci6n, por ejemplo de zapatas a pilas o -
pilotes, de zapatas a cajón de compensaci6n, con o sin pilotes de 

fricción, dependiendo los anteriores de las condiciones del sub-

suelo. 
La reducción del asentamientó diferencial se logrará general 

mente rigidizando la estructura de cimentación. 

zapatas 

+ 

pilotes de punta o 
pilas. 

' , 
compensac1on 

11 

compensación con pilotes 
de fricción 
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DISE~O DE LA CIMENTACION (Edificio con trabes y losasl. 

El diseño de la cimentaci6n está basado en un estudio de meclnica 
de suelos de un edificio ubicado en Av. Insurgentes sur No. 694 y 
que corresponde a la zona II. 

A continuaci6n se presentan algunos datos de este estudio. 

ANALISIS DE LA CIMENTACION. 

De acuerdo a la estratigrafía y propiedades del subsuelo, y a la
estructuraci6n y alta concentraci6n de cargas en columnas del edi 
ficio, se considera conveniente y propone una cimentaci6n profun
da a base de pilas apoyadas en los Dep6sitos Profundos, desplant~ 
das a 17m bajo el nivel de banqueta. 

En este caso la emersi6n de la estructura por hundimiento regio-
na! del terreno adyacente es improbable por: 
a)Presencia de un manto colgado de agua, condici6n hidráulica que 
se conoce existe en la zona desde más de 10 afios, de donde debe -
haber alcanzado un equilibrio. Por tanto el abatimiento de los ni 
V·.~les piezom6tricos y los hundimientos asociados a él s6lo pueden 
progresar a partir del nivel freático cont!nuo, abatido por deba
jo del desplante de la cimentaci6n. 

b)Comportamiento observado de otros edificios cercanos cimentados 
en forma similar, que no acusan emersi6n alguna a simple vista. 
Tal es el caso del Hotel de M~xico, cuya construcci6n se inici6 -
en 1968, 

CONCLUSIONES. 

a) El subsuelo corresponde a la zona de Transici6n o Zona II del

Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, constitui
do por una cubierta de relleno de espesor menor que un metro so-
bre el Manto Superficial de suelos arenosos sueltos y arcillosos
suaves a firmes, que descansa a profundidades de 3.4 a 4.65rn so-
bre la Formaci6n Arcillosa de consistencia suave a media. A par-
tir de 14.Sm de profundidad, y por debajo del fondo de los son--
deos, se extienden los Dep6sitos Profundos areno-limosos y limo-
arenosos semicompactos a muy compactos. 
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bL Del estudio y construcci6n de otros edificios en la zona, se -

conoce la existencia de un manto colgado de agua confinado por la 

Formaci6n Arcillosa, que en el sitio define su superficie libre a 

2.Sm bajo la superficie del terreno. El nivel freático contínuo -

se ha abatido a profundidad en los Depósitos Profundos. 

c). La cimentaci6n que se considera más conveniente para el edifi

cio en proyecto es del tipo profundo, mediante pilas apoyadas en

los Dep6sitos Profundos. 

RECOMENDACIONES. 

a) La cimentaci6n consistirá en pilas de concreto reforzado cola

das in situ, dispuestas una bajo cada columna y alineadas bajo m~ 

ros segGn convenga estructuralmente. La profundidad de desplante

de las pilas será de 17m a partir del nivel medio de banqueta, -

condici6n que deberá cumplirse con presición para aprovechar 6pt~ 

mamente el espesor de la capa compacta de apoyo. 

b) Para el diseño de la cimentaci6n sometida a carga muerta más -

viva de intensidad máxima, la presidn de contacto de la base de -

las pilas con el terreno será de 280 ton/m2 • Bajo la acci6n simul 

tánea de cargas permanentes y accidentales por sismo esta presi6n 

podrá incrementarse en un 25%. 

e) Las pilas tendrán un fuste de la secci6n transversal mínima -

por requisitos estructurales y/o constructivos y, cuando sea nece 

sario, una ampliación de campana en su base. La inclinación de -

la generatriz de la campana respecto a la horizontal será por lo

menos de 60°. 
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Las pilas son elementos semejantes a los pilotes. Son elementos
estructurales sometidos a compres16n que transmiten las cargas d! 
rectamente a estratos resistentes y profundos del suelo. Mediante 
un~ perforaci6n previa en el suelo, se cuelan en el lugar, con o

sin refuerzo de acero. Suelen ser de secci6n circular por su fac! 
lidad de construcci6n. Los diámetros mínimos suelen ser de o.som. 

d+15 cm 
1- ~ 

t-+---Anclos de c:olumnos, colocados c:on 
-----r;:::~::=;::~;-- plantillo, siempre que seo necesario 

li=~~:íf--Refuerzo de lo c:obezo 

según seo neceser io 

d 

--+--Fuste 

Ampliación (campano) 

15cmT 

LEr.trato de apoyo 

Configuraci6n de una Pila. 
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Presentan las siguientes ventajas con respecto a los pilotes. 

- Se pueden construir en suelos que presenten cierta resistencia-

ª la penetraci6n de los pilotes. 

- No causa vibraci6n o desplazamiento en el suelo. 
- El equipo es más liviano. 

- Se puede comprobar la resistencia de la capa de desplante. 

La superficie de apoyo se puede aumentar mediante taludes apropi~ 

dos en la parte inferior de la pila. Esta soluci6n es recomenda-

ble en terrenos consistentes, ya que requiere de muchas precauci~ 

nes. Si se procede con la ampliaci6n de la base, la supervisi6n -

debe ser rigurosa a efecto de asegurarse que el área de la super

ficie de apoyo corresponde efectivamante a la de diseño. 

El proceso de diseño de las pilas sigue la siguiente secuela: 

- Cálculo de las cargas de cimentaci6n. 

- Definir la capacidad de carga del estrato de apoyo. 

- Definici6n de la carga por pila y proceder al dimensionamiento-

de pilas. 

- Análisis y dimensionamiento de las zapatas y trabes de cimenta

ci6n que se apoyan en las pilas. 
- Análisis ante posibles fuerzas de tensi6n en las pilas. 

- Cálculo de asentamientos. 

Para el diseño de la pila se procede como si fuera una colwnna 

corta ya que el suelo confina el elemento aumentando en cierta ma 

nera la resistencia a la compresión del concreto. 

Si la pila se proyecta fuera del suelo, se analizará considerando 

posibles efectos de esbeltez. 

En algunos casos la pila podrá resistir momentos fle.xionantes, -

siempre que se haya diseñado para esa condici6n. De cualquier ma

nera no es conveniente que sean de gran magnitud. 

Para el edificio en estudio se diseñar&n las pilas como columnas

cortas y los momentos producidos por el sismo serán tomados por -
contratrabes. 
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ELEMENTOS MECANICOS POR C.V. PARA CIMENTACION. 
(ESTRUCTURA DE TRABES Y LOSAS) 

EJES A y D 

150.31 T 

.21 T•rn 

EJE B 

f 9:86 T 

2.05 T.rn 
1 

EJE C 

146.13 T 

241.10 

229.43 

273.65 

1.16 .,.., 

381.76 

30.44 

261. 96 

• 08 

187;86 

192.52 

185.57 

3.85 



EJE 1 

EJE 4 

EJE 2 

EJE 3 

250.89 T 

4.38 T·m 

280.57T 

4.98T•m 

T 

T'.m 

T 

T·m 
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444.57 

498.85 

530.58 

12.53 

2. 37 

436.5 

.47 

488.78 

605.46 

3.19 

\ 

852.97 

252.23 

5.17 

282.21 

5.76 

344.39 

6 .13 
-~-¡ 

452.74 

7.70 



EJE A 

EJE B 

'" 

. t 

EJE C 

EJE D 
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ELEMENTOS MECANICOS DEBIDOS A SISMO PARA CIMENTACION. 

138.69 T 

79.51 T•m 

217.37 T 

54.91 T•m 

llm 

170.22 T 

T·m 

8m 

163.67 T 

121. 32 T.•m 

Sm 

+ 

64.76 

84.14 

t 

71.53 

6 

77.47 

+ 
6 

70.98 

107.62 

83.48 

3357.2 

13 

122.22 

103.01 ........... ~ 

128.31 

16.39 
3.7 

t 

10 

t 

112.83 

120.23 

10 



EJE 1 

+ 

EJE 2 

EJE 3 

EJE 4 

165.17 T 

127.95 T·m 

Bm 

158.90 T 

109.77 T•rn 

8 

157.43 T 

8 

.a 

+ 
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11. 37 

8 

109. 71 

116. 92 

7.15 

108.69 

115. 85 

7.15 

135.75 

8 

11. 37 

8 

84.28 

522.22 

83.50 

517.4 
I 

8.85 

8.85 

11.52 

135.75 

8 

184.33 

183.62 

167.29 
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DISEílO DE PILAS. 

Elementos mecánicos: 

Columna Pcvx Pcvy p.p. PT Psx Psy 

1-A 150.31 252.23 153.4 555.94 -155.07 -192.05 

2-A 241.10 344.39 153.4 738.89 - 59.43 -174.87 

3-A 273.65 452.74 153.4 879. 79 105.81 -173.25 

4-l\ 187.86 282.21 153.4 623.47 108.68 -194.55 

l•B 139.86 436.5 153.4 729.76 -258,61 3.93 

2-B 151.02* 605.46 378.25 1134.73 -403.19 -146.78 

3-B 230.74* 852.97 378.25 1461.96 490.25 -145.42 

4-B 192.52 488.78 153.4 834.7 171. 75 3.92 

1-C 146 .13 444.57 153.4 744.1 -190. 31 J.93 

., "' ~-1.. 229,.¡3 530.58 153.4 913.41 - 65.2 97.51 

3-C 261.96 712.53 153.4 1281.29 120.23 96.61 

4-C 185.57 498.85 153.4 837.82 135 .28 3.92 

1-D 150.31 250.89 153.4 554.6 -188.66 192.05 

2-D 241.10 344.51 153.4 739.01 - 69.28 224.14 

3-D 273.65 450.41 153.4 877 .46 125.S 223.06 

4-D 187.86 280.57 153.4 621.83 132.44 194.55 

N0TA: 

Obsérvese que no se producen tensiones debido al efecto del sismo. 

* descargas sobre los ejes 2 y 3 del muro marco eje B. Se obtuvie 

ron haciendo suma de fuerzas verticales en cada cruj!a. 

En la tabla: 

Pcv = descarga debida a carga vertical en x o en y, en toneladas. 

Ps = descarga debida a sismo, en toneladas. 

p.p.= peso propio de columnas y muros. 

= Pcv + Pcv + p.p. 
X y 

A continuaci6n se muestran los elementos mec!nicos de disefio. 



822.79 
1005.14 
1158. 34 

899.82 
1087.43 
1691. 71 
2147.43 
1107.10 
1027.85 
1112.01 
1541.67 
1070.41 

821.32 
1059.47 
1210.57 

898.02 

778.32 
1034.45 
1231.71 

872. 86 
1021. 66 
1588.62 
2046. 74 
1168. 58 
1041.74 
1278.77 
1793.81 
1172.95 

776.44 
1034.61 
1228.44 

870.56 

En la tabla: 

DT 

i. as 
2.17 
2.37 
l. 99 
2.16 
2. 69 
3. 05 
2.31 
2.18 
2.41 
2 .86 
2.31 
l. 88 
2.17 
2. 36 
l. 99 
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DR 

2.00 
2. 20 
2. 40 
2. 00 
2. 20 
2. 70 
3. 10 
2.40 
2.20 
2.40 
2. 90 
2.40 
2.00 
2. 20 
2.~0 

2.00 

dt 

0.91 
l. 02 
l.11 
0.95 
l. 04 
l. 30 
l. 46 
l. 08 
l. 02 
1.13 
l. 34 
l. 08 
0.91 
1. o .1 
l.11 
0.94 

d 
r 

0.95 
1.00 
1.10 
0.95 
1.00 
l. 30 
l. 45 
1.10 
l. 00 
1.10 
l. 30 
1.10 
0.95 
l. 00 
1.10 
0.95 

Pu
1 

= carga debido a la combinación: (CM+CV+SISMO) 1.1, en ton, 

Pu
2 

= carga debido a la cornb inación: ( CM+CV) 1. 4 / en ton. 

DT diámetro inferior de la pila , teórico,(en metros). 

DR = diámetro real inferior, en ~. 

dt = diámetro teórico superior, en m 

d = diámetro real superior~ en rn. 
r 

La capacidad del terreno usada es q = 280 T/m
2 

para carga verti 
2 

cal y q= l.25x280= 350 T/m para sismo. 

Se puede observar que para obtener los diámetros de las pilds ri

ge q=280 T/rn
2 

puesto que las cargas últimas debidas a sismo y a -

carga vertical casi son iguales. 

A = 
Pu 
q 

pero A = 

o = J4~ 

:. o ,..r;-;;-
J~ 
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Diseño: 

Se diseñarán como columnas cortas sujetas a carga axial y a un mo

mento debido a excentricidad accidental. 

Columna 

1-A 

2-A 

3-A 

4-A 

1-B 

2-B 

3-B 

4-B 

1-C 

2-C 

3-C 

4-C 

1-D 

2-0 

3-D 

4-D 

A reas de 

Columna 
1-A 
2-A 
3-A 
4-A 
1-B 
2-B 
3-B 
4-B 
l•C 
2-C 
3-C 
4-C 
1-D 
2-D 
3-D 
4-0 

e = O.OSD a ce 
M = Pu e a ce 

Pu Mu 

8.22.79 37.03 

1034.45 57.72 

1231.71 67.74 

899.82 42.74 

1087.43 54.37 

1691. 71 109.96 

2147.43 155.69 

1168. 58 64.27 

1041.74 52.09 

1278.77 70.33 

1793.81 116 .6 

1172.95 64.51 

821.32 36.96 

1059.47 52.97 

1228.44 67.56 

898.02 42.66 

acero: 

As(cm 2 ) vars#8 
43.24 10 
47. 9l 10 
57.97 12 
43.24 10 
47.91 10 
80.97 16 

100.73 20 
57.97 12 
47.91 10 
57.97 12 
80.97 16 
57.97 12 
43.24 10 
47. 91 10 
57.97 12 
43.24 10 

K R 

o.a 0.04 

0.81 o.os 
0.8 0.04 

1 2 o. 78 0.04 fc=250 kg/cm 

0.85 0.04 Con d/D "'º. 9 
0.79 0.04 y de la fig.12 de--

o.a 0.04 las NTC-401 

0.76 0.04 tenemos q=0.15 

0.82 0.04 o. 15 x.Jl..9._ P"' 
0.83 0.04 4200 

0.83 0.04 p= 0.0061 

0.76 0.04 

0.8 0.04 

0.83 0.04 

0.8 0.04 

0.78 0.04 
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0-- 1 
I'='~ P_l 
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i 
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1 

1 P2 
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1 

1 

1 

1 
.p2 

-i-~· -
1 

1 

1 

1 Pl 
_J •:i 1 . -

. 

. 

-

-

TIPO 

Pl 
P2 
P3 
P4 
PS 
P6 
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,.... P2 P3 
·~ ·-· ; 

1 1 
1 

1 1 

1 1 

1 1 
· P4 PS 

/ .... 
"' . 

' '/ 11 11 ~ 
./ 

1 1 

1 1 

1 P3 1 
¿:. ~ :--P6 

" .. -· ... 1 '< 

""= CY 

1 1 

1 1 
' 
1 1 

! P2 
1 
· P3 .,. .. 

- . . ... 

TABLA DE PILAS 

Diámetro Diámetro 
inferior superior 

D(m) Dl (m) 

2.00 0.95 
2.20 1.00 
2.40 1.10 
2.70 1.30 
3.10 l. 45 
2.90 1.30 

.J. Pl . 
~ 

1 

i 
' 
1 
' 

P3 , 
-) 

\ 

1 

1 

1 

1 P3 
r . :b 

1 

1 

1 
' 

1 Pl ,. 
. . -:..~ 

Refuerzo Estribos 

10#8 #3e 20 
10#8 #3e 20 
12*8 ~3e 20 
16#8 #3e 20 
20#8 # 3e. 20 
16#8 #3e ?.O 



aoZWlma 

150 .::; #3 e """º-H 

/~------7 {-L Efl.3e ~ -~ 

JOO 

_J_ 
:_-1~ 

-r 
-~ 
=r 
-=i= 

o 
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ELEVACION TIPO DE PILA 

aontratrabe 

40 ~ 

'MF ... 

junta de aolado 

Lol------ vars. Zongitudinalee 
de pita 

Dl 

E #3 e 10 

180 
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ELEM'i!.'TOS MECANICOS P.4RA DISEÑO DE CCNTRATRABES. 

EJE l 

165.17 T 11 . 37 11. 37 165.17 

127.95 'T. m 133.42 1.: 7. ~ 5 

·127.95 87.1 46. ;52 46.3 87.11 
Sm 8 8 + 

EJE 2 

158.90 T 109.71 84.28 

,b 109, 77 T·m ~~ 116.92 ~/22.22 
1109.77 18.CS 98.96 280.3 2~1.76 

184.33 

~110.5 

EJE 3 

EJE 4 

t 8m t 7. 15 t 

157.43 T 

108. 76 T·m 115.85 

83.50 

517.4 

8.85 
110. 5 

1 

t 

183.62 

109.48 

i 
108.?6 

Sm 
+ 

7.15 t 8.85 t 

129.69 T·m 

11. 52 

135.75 135.75 129.69 
11.52 ~67.29 

~~~~~~-+--'-..-~~~~-r---.,--~ 

129.69 88. 88.47 129.69 

+ 
Bm 

+ 
8 
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ELEMEN1'0S MECANICOS PARA DIS6'filO DE CO!/TRAJ.'R.A.BE'S. 

EJE A 

EJl:: B 

-+;7.37 T 
54.91 T•m t 1 t 

+0.98 

33f~ .:?t 

. t 

EJE C 

EJE O 

54.91 2?6.62 199.88 
Sm 

' 
170.22 T 

97.33 T•rn 

97. 3 63.39 
8m t 

6 

71. 53 

40.61 41.91 

+ 

122.22 

03.01 

61.12 

6 + 

163.67 T 77.47 ~28.31 

.1-121.32 T·m ~n.11 (!)127.14 

10 

10 

l 121.32 78.62 49,58 .51.22 l 7S.94 
l Bm f 6 T 10 

95; 82 

78. 8 

~46.39 
53.7 

53. 7 

1 

119.53 

96.38 

96.38 

+ 

f.112.83· 
120.23 

120.23 

' 
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DISE90 DE CONTRATRABES. 

Lds contratrabes se diseñarán para resistir los momentos sísmico~ 

Las pilas deben resistir toda la carga axial y una porción muy p~ 

queña del momento, para esto la unión columna-pila-contratrabe de 

be ser tal que se evite la transmisión de momento a la pila, esta 

unión debe tener los anclajes adecuados de las varillas de refuer 

zo. 

pita--fI 
Dado que el edificio es alto, la función de las contratrabes debe 

ser rigidizar la cimentación. 

cálculo del peralte: 

Ejes numéricos. 

Se calculará con el momento máximo de todas las contratrabes, que 

para este caso corresponde a los ejes 2 y 3. 

Tomaremos el eje 3: 

M = 277.71 Tm 
max 

Mu l.lx277.71 = 305.48 T m 

con un porcentaje de acero p=0.008 
1 2 

de gráficas para fc=250 kg/cm y p=0.008 

MR = 27.2 
bd 2 

Suponiendo h ¡;= 4 

d=0.9h h d =0:9 
d 4 

0.9b= de donde b d =n 
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d"'( J05,48X10
5 

X 3 • 6 ,VJ 
27.2 

d .. 159 cm 

h= 
159

= 177cm 
0.9 

Suponer h• 180cm 

ba 45cm para todas las trabes. 

EJE l y 4 

Cruj!a 1 

o. 7.f256 
pmin=- 4200 = 

d= 168 cm 

M (Tm) 

8?. 11 
+---"'4~·~7~6 _ _..~5~,~i.:L_J.. 

0.0026 

A "'19.6 cm
2 

(3vars1tl0) 
5 min 

M~=l.lxl27.9= 140.69 T m 

Mu 
bd2= 11 1 p=0.003 ¡ As=23 

2 
cm ; usar 3 vars i 10 

Cortante: 

V= 127.9 + 87.11 = 26 • 9 ton 
8 

vu = 29.56 ton 

VcR= 0.8x45x168x(0.2+30x0.003)J'20ó' 

VcR= 24.8 ton ,¡, Vu 

Usar E # 3 dP 40 cm 

CROQUIS DE ARMADO 

800 am 

JI¡ c:J#l o 

Efl.3 e 40 

' 

EJES 1 y 4 

800 

3#1 O'/ 

E#3 e 40 

d 168 
42 ... usar S=-= --= cm 4 4 

800 

1 
!I 0180 

45 
EH3 e 40 1 2 

fa=350 k.g/cm 
fy==4'200 ,, 



EJES 2 y 3 

Crujía 1 

339 

Mu = l.lxlOS.71= 119.58 ton 

Mu 
bd 2 = 

ll9.58xl0 5 
2"' 9 .4 

45x(l68) 
1 paQ,0026 

. . 2 
As•l9,6om 

M (Tm) 

277.71 

Para 3 tlO M•l33.45 Tm 

para Mu=l.lx277.71=305.48 Tm 

d= 0.9xl80=162cm 

Mu 

bd
2 

2 25.87 ; p~0.00751 Asg55cm 

Usar 7#10 

longitud de desarrollo,para vars. #10 ~d"' 177cm 

Cortante: 

Con E#3; 

Crujía 3 

450cm 1 

~ = 275+177 a 452 cm a 

V= 98.05+277.71 = 52 . 55 ton 
7.15 

Vu= 57.8 ton 

vcR=0.8x45xl62x(0.2+30x0.0075) [200 • 35.05 ton 

Reducción por h > lOOcm 

V = 0.8x35.05 a 28.04 ton 
cR 

0.8x4200xl.42xl62 = 25 •97 s = 57800~20040 cm 

Usar E # 3 li 25 cm 

Se colocará el mismo armado que en la crujía 2. 

c&lculo de la longitud de anclaje: 
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CROQUIS DE ARMADO, EJES 2 y 3 

800om 715 

450 

-- -
1 CJ#lO 3#10) 1 4#10T 

GIJ 
--:p= 

Efl.J rJ e;(! e 25 --

EJES DE LETRA. 

R • 177+269 • 446 cm a 

~ "' 450 cm a 

885 

450 

-1 

r 4#10:; 

j E:flJ e 25 

:11 

¡ 
Q180 

45 
1 2 

fe= 250 k..3/em 
¡y=4200 11 

Se colocará la misma sección de contratrabes para tener rigidez -

semejante en ambos sentidos. 

Con 3 vars # 10 

d= 170 cm 

Mu = 146.8 T m 

b= 4 5 cm momento sin factor de carga M=l33.45 T m 

Obsérvese que los ejes A, C y D presentan momentos menores qua 

133.45 T m por lo que se armarán con 3 vars # lO. 

CROQUIS DE ARMADO, EJES A,C y D 

BOOam 600 1000 

··-
ll J#10J J#lO¿ 11 

E#J e 40 E#J e 40 E#J e 40 1 2 
fa = 250 kg/cm 
fy =4200 ,, 



EJE B 

crujía 1 

54.91 

341 

322 345 

M (Tm) 

Mu• l.lx276.62• 304.28 'l' m 

Mu 304. 2ax10 5 
25.7 

__ ., 
• 

bd
2 

45(162) 2 

pm 0.0075 ' As• 54.7 
2 cm 

Usar 7 vara # 10 
2?6 .• 62 y E # 3 @ 25 cm (véase cruj !a-

800am 2 ejes 2 'I 3) 

Longitud de anclaje 345+177= 522 cm 

Crujía 3 

199.88 Mu= 1.lxl99.88• 219.9 'l' m 

--~----"'""'"'-o.oj M (Tm) 

53.? 

5 MU 219.9xl0 
18.6 --· .. 

bd
2 

45(162) 2 

0.0053 11.sm 38.4 
2 p .. ¡ cm 

Usar 5 vars ¡; 10 

Cortante 

V~ 199,~~+53.7= 25.3 ton 

V = 0.8x45xl62x(0.2+30x0.0053) '200 • 29609 kg cR ._¡¿.vv 

Reducción de 201!i de VcR por h >lOOcm 

VcR~ 0.8x29.61= 23.61 ~ Vu=27.8 

.·. usar E # 3 ~ 40 cm 

Longitud de anclaje 262+177= 439 cm 
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Cruj!a 2 + 300cm 
t 300 t concreto 

70.98 T ' . 2 f c= 250 kg/cm 

2?6.82(-----~------.)199.88 Tm 

444.63 T 515.61 T 

2?6. 62 

11610.! 
; V (T) 

444.63 (- 515.61 

6 

Calculo do la s~cción: 

Mu= 1.1 x 1746.69= 1921.36 Ton-m. 

Diseño como viga de gran peralte~ 

con h= 350 cm 

L 600 h= 350Q 1.71 > 1 

z=(0.3 + )•2 ~)h = (0.3 + 0.2x~~~)x350 = 225cm 

1921.36xlo 5 2 
0 • 9x 4200 x 225 = 225.9 cm (28vars#10) 

As~ o.oca bd = 221.76cm 2 

con d = 320 cm 1 b= 86.6 cm 

suponer sección 85 x 350 cm 
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REVISION POR CORTANTE, 

donde 

Vu a l.lxSlS.61• 567.17 ton 

(3,S - 2.S /dl ~l 

1746.69 = 0.97 < l 3 ~ 5 - 2• 5x515.6lx3.35 

V = O.SFRbdJfá cR 
r---

= O.Sx0.8x85x335J200 16.1078 Kq 

con E#4 con 6 ramas 

s = 0.8x3x2.54x4200x335 
567170-161078 21 cm 

Usar 3E#4 e 20cm (Gramas) 

Refuerzo .horizontal. Av 
s = 0.0025b 

con E#4 
S == 2. 54 11 95 c o.oo25xss= · m 

Usar E#4 e l2cm 

¡ t: 1¡ . 

~ 
. , 2 

Concreto fe = 250 ku/cm 
... fy =4200 11 

• 3E 11 4 
~ 

350 # 4 e 12cm 

85 cm --+ 



CHOQUIS DE ARMADO. EJE 8 

800 cm 600 

525 

180 

1 t1110 fi1t110 

1 
3ff1(7 41110/ 

--
2811107 

200 

Bección 45x180cm 1 seaai6n 8!i:c350cm 
1 

E ti 3 e 25 cm 3 E # 4 e 20 

1000 

440 
l 

1 

JlJO-t 

{31110 

21110? 31/10;7 

200 

1 
1 

Concreto 

secci6n 45x 180 cm 

E ti 3 e 40 

, a 
fa = 250 kg/cmp, 
fy =4200 kg/cm' 

l 
1 
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EJE A 

EJE B 

EJE C 

345 

ELEMENTOS MECANICOS POR C.V. PARA CIMENTACION 

(ESTRUCTURA RETICULAR) 

399.87 T 656.92 742 .16 494.96 

A.46 T-m 

661.79 T 

.71 T-m 

710.20 T 1129. 91 1270.07 874.69 

.89 T-m 

EJE D 

399.87 T 656.92 742 .16 494.96 



EJE l· 

I 

412.10 T 

.61 T-m 

EJE 2 

f
. 5.45 T 

.53 T-m 

''' 

EJE 3 

.45 T-m 

502.20 T 

.8 T-m 

346 

734.85 

1062.67 

893~77 

.4 

734.85 

.23 

966.27 

1128.24 

.04 

893. 77 

0.4 

412.09 

648.66 

.06 

723.61 

502.21 

.80 
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ELEMENTOS MECANICOS DEBIDOS A SISMO PARA CIMENTACION 

EJE A 

307.84 T 

262.94T-m 

EJE B 

573.13 T 

193.94 T-m 

EJE C 

431. 78 T 

264.69 T-m 

EJE O 

307.84 T 

262.94 T-m 

ESTRUCTURA RETICULAR. 

129.09 

271 .81 

220.54 

270.53 

241. 36 

7250.12 

144.19 

277.79 

129.09 

271.81 

261.57 

276.07 

220. 54 

270.53 

I 

216.4 

~l.58 

11.79 
189.44 

I . 

314.09 

216. 4 



EJE l 

292.92 T 

331.81 T-m 

EJE 2 

513.63 T 

T-m 

'' 1 1 I 

EJE 3 

412.50 T 

T-m 

EJE 4 

300.14 T 

T-m 

348 

16.66 

341.47 

198.50 

168.74 

17.42 

345.34 

, 

6.66 

341.47 

224.34 

33.02 

11 11 ' 

105.56 

17.42 

, 

292.92 

331.81 

487.85 

328.50 

475.69 

300.14 
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DISEf.10 DE PILAS PARA ESTROCTURA RETICULAR. 

Elementos mecánicos. 

Columna Pcvx Pcv p'l' Ps Ps y X y 
1-A 399.87 412.10 595,99 307.84 292.92 

2-A 656.92 648.66 842.79 129.09 487.SS 

3-A 742.16 723.61 922 ,89 220.54 475.69 

4-A 494.96 502.21 688.59 261.58 300.14 

1-B 661.79 734.85 888.32 678.62 16.66 

2-B 966.27 1344. 52 803. 99 224.34 

3-B 1128.24 1506.49 1089. 97 105.56 

4-B 825.18 893. 77 104'::·.48 392.65 17.42 

1-C 710. 20 734.85 912.$3 431. 78 16.66 

2-C 1129.91 925.72 1217.82 14Ll9 196.50 

3-C 1270.07 1062.67 1356.37 261. 57 168.74 

4-C 874.69 893. 77 1074.23 314.09 17.42 

1-D 399.67 412.09 595.98 307.84 292.92 

2-D 656.92 655.45 846.19 129.09 513.63 

3-D 742.16 738.34 930.25 220.54 412.50 

4-D 494.96 502.20 688.58 216.40 300.14 

Todas las descargas están en toneladas. 

Peso propio de columnas "' 190 ton. 

peso propio de muros = 378.25 ton. (para 2-B y 3-C) 
Pcv + Pcv 

PT 
X i'. + p.p. = 2 
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Columna Pu
1 

Pu
2 DT DR dt d As(#S) r 

l•A 994.21 934.39 1.95 1.95 l.00 1.00 10 

2•A 1463.70 1179.91 2.32 2.35 1.21 1.20 14 

3-A 1538.44 1292.05 2.42 2.45 1.24 1.25 16 

4-A 1087.60 964.03 2.09 2.10 1.04 1.05 12 

1-B 1723.63 1243.65 2.50* 2.50 1.31 1.35 20 

2-B 2363.36 1882.33 2.93 2.95 1.54 1.55 25 

3-B 2856,11 2109.09 3.22* 3.25 1.69 l. 70 30 

4-B 1586.34 1469.27 2.58 2.60 1.26 1.25 16 

1-C 1485.34 1277.54 2.41 2.45 1.22 i.:::s 16 

2-c 1557.95 1704.95 2.78 2.00 1.30 1.30 16 

3-C 1779.73 1898.92 2.94 2.95 1.38 1.40 20 

4-C 1527.15 1503.92. 2.62 2.60 1.24 1.25 16 

1-D 994.20 834.37 1.95 l.95 1.00 1.00 10 

2-D 1495.80 1184.67 2.32 2.35 1.22 1.20 14 

3-D 1477.03 1302.35 2.43 2.45 l.22 1.25 16 

4-D 1087.59 964.01 2.09 2.10 1.04 1.05 12 

En la tubla: 

Pu1= carga debido a (CM+CV+SISMO)l.l, en ton. 

Pu2G carga debido a (CM+CV)l.4, en ton. 

DT ~ di&motro teórico inferior, en m. 

DR .. ditimotro real inferior, en m. 

dt a diámetro teórico superior, en m. 

d = di.!irnetro real 7uperior, en m. r 

El área de acero se obtuvo con el mismo criterio que para la estructura de tra-

bes y losas, descrito anteriormente. 

* Rige Pu
1

, para los demás diSmetros rige Pu2• 



~OCALIZACION DE PILAS PARA ESTRUCTURA RETICULAR. 

©-· 
Pl 

PS P6 P7 

-·-·-·-· +-

P7 

Pl P2 P3 P4 

0--- -·---· 

TABLA DE PIIAS 

TIPO Diámetro Diámetro 
inferior superior REFUERZO Estribos 

D{m) Dl {m) ~ 

Pl l. 95 1.00 10# B E#3 e20arr, 
P2 2.35 l. 20 141f. B E#3 e 20 
P3 2. 45 l. 25 16# 8 E#3 e 20 
P4 2.10 1.05 12# B E#J e 20 
P5 2.95 l. 55 25 ¡¡. 8 Etf.J e 20 
P6 3. 2.S l. 70 30# 8 E:.i ~ ,.,. v e 20 
P7 2.60 l. 25 16# B E#3 e 20 
PB 2.80 l. 30 16# a E#3 e 20 
P9 2.95 l. 40 20# 8, '::#3 e 20 
PlO 2.50 l.35 20# a 'S# 3 e 20 



ELEMNTOS MECANIC08 PARA DISENO DE CONTRA.TRABES. 

352 

292.92T 16.66 

±¡~:~., 
292.92 

~1.81 ~41.47 ~331.81 EJE 1 

224. j.;7 .12 117.h~4.4 ~ 
331.69 JJl.69 

Bm 

t 
8 

t 
8 

t 

f
513.63 fl98.50 f224.34 +487.85 

J2G.47 345,63 933.02 328.50 

:;,![ 2 ~-)-. --l--J( ~j ---1\___._~7 --4--1~ 
326.33 138.09 207.7 471.51 461.29 328.52 

.t 
8m t 7.15 

+ 
a.as t 

1"
412.50 +168.74 flOS.56 f475.69 

319
·
2º 332.35 910.47 317.62 

~J~j~~~~1~~~~~¡~~~ 
319.06 132.54 199.97 460.32 449.94 Jl?.64 

Bm t 7.15 a.as t 

+300.14 17.42 fl7.42 ~300.14 

335.62 +345.34 345.34 335.31 

EJE 4 ~1 -~~i---L-+-f --4-'~'i:----~' 
335.5 226.94 118.45 118.51 226.88 JJS.19 

8m a t a t 



ELEMENTOS MECANICOS PARA DISElJO DE:: CONTRATRABES. 
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8m 

307.84 T 

262.94T-m 
EJE A 

573.13 

193.94 

EJE B 

193.94 

431. 78 

EJ"E C 

264. 69 

307.84 

EJE D 

262.94 

6 

129.09 220. 54 

241. 36 

649 94 419 24 

144.19 261. 57 

276.07 

171.02 106.83 110.4 165.71 

129.09 

271.81 

220.54 

270.53 

168.74 103.13 106.75 163.83 

10 

261. 

189.'14 

263.03 

261.44 

216.4 

261.58 

331. 78 

189 .44 

1 314.09 

263 .17 

216.4 

~61. 58 
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ARMADO DE CONTRATRABES PARA EL EDIFICIO RETICULAR. 

EJE 1 
y 

4 

E#J 

.., • .., 2 
C,o'.:,y 

3 

E#J 

Ejes A 
D 
e 

E#J 

8 m 

350 200 

li J#1oJ r #10 #lOJ 

e 20am 

8m 

345 

1 2#10 5#10 

e 25am 

Sm 

_.__ 280 ·t 
1:p111of1#10 

1 

e 25am 

8 8 

180 180 1200 t . 350 
4#107 l 

i.1#19 r4H10 1t1 o.J r;.1#1• 3#1p 3#1dl 
-¡ ' 

40 20 

7.15 a.es 

5#10 

e12 e12 

6 10 

300 

4#10.? 

4#10:J 1#10 'ittl0'2 1 

e 40 e 25 

0210cm 

50 

0210 

50 

0210 

so 



CllOQUlS DE J\HMJ\DO J.JE ll 

AOJL._c.Jn -- ___ ____f&!l_ ________ 1000 

f-2QQ_ __ - 200 ' ·1 

-· 
13#10_/ 

301112 

13#10 'J 0#10 ---i o 200 
500 

U\ 
'- ff4 e 12 

jt 

36# 12 ....--¿ 

secci6n 55x220 secci6n 110x500 
. sección 55x220 

T.'RA ?<; 1Rll'1 ¡e; 1"1111 <n 

Concreto f'c~ 250 kg/cm2 

fy: 4200 kg/cm2 
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C A P l. T U L O IX 

.D E T A L L E S 

En el disefto de un edificio no s6lo tiene que ver el análisis 
estructural y el cálculo del refuerzo (dimensionamiento). El re-
sultado de esta 61tima etapa debe representarse de manera que las 
características de la estructura queden bien definidas, para esto 
se emplean dibujos que si no son lo suficientemente claros, se ten 
dr&n fallas al momento de construir. 

El detallado consiste en la preparaci6n de dibujos, donde sc
especifica la colocaci6n de las varillas de refuerzo. Este debe -
ser tal que la estructura funcione con seguridad bajo las condici~ 
ncs de servicio y con eficacia cuando se presenten fuerzas horizon 
tales. 

Para reforzar correctamente una estructura de concreto, el di 
señador debe conocer su comportamiento tomando en consideraci6n 
las propiedades de los materiales. 

Para que en la obra se pueda avanzar con cierta rapidez, debe 
haber estandarizaci6n y simplifícaci6n de los detalles de concreto 
reforzado. 

PROPOSITO DEL REFUERZO 

El acero de refuerzo debe: 

l. Resistir fuerzas internas de tensi6n deducidas del análi
sis. 
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2. Asegurar que los anchos de las grietas bajo condiciones 
de servicio no excedan los valores recomendables por 
los Reglamentos, 

3. Impedir el agrietamiento excesivo que pueda derivarse 
de la contracci6n o cambios de temperatura cuando los -
elementos estructurales están restringidos. 

4. Suministrar fuerzas de compresi6n. 

5. Restringir las varillas n compresi6n contra el movimien 
to lateral, impidiendo el pandeo y suministrar confina
miento en áreas altamente esforzadas a compresi6n, vi-
gas y juntas. 

Cuando un miembro de concreto no es recto, se generan fuer
zas internas, dicha fuerza debe considerarse cuando se detallan 
los miembros. 

Las dos fuerzas a tensi6n T¡ y Tz generadas en el quiebre -
de las varillas de refuerzo no son unidireccionales; por lo 
que resulta una tercera fuerza F, lo que tendería a producir -
una grieta de fisuraci6n a lo largo de la varilla, de vencerse 
la resistencia a tensi6n del concreto. En los casos en que el 
cambio angular es pequeño( o<..<15°), se pueden utilizar estribos 
en el quiebre y en la vecindad inmediata para transferir la 
fuerza de la zona de compresi6n del miembro. Para impedir el 
agrietamiento prematuro, es aconsejable proporcionar conserva
doramente el refuerzo de estribos. Para cambios angulares ma
yores hay que anclar el refuerzo por medio de una extensi6n 
recta de manera que no se genere ninguna fuerza transversal en 
el quiebre. 
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~15' 

IM 

Cambio1 de dirección de Ja fuerza de teru16n. (a) Usando csrri!>os t'llando 
el cambio an~ular es pequeno. (b) \'ariUJS princí¡>aJc:s tml.l~~d;u C\J&ndo Ja inelinaci6n a 
grande. 

Detallado de Vigas. 

La interacción eficiente de el concreto y el acero conduce 
a un comportamiento satisfactorio y a una resistencia adecuada. 

El porcentaje mínimo de refuerzo de tensión debe ser tal -
que la resistencia de la viga sea aproximadamente 1.5 veces m! 
yor que la resistencia de una viga de las mismas dimensiones -
pero sin refuerzo (momento de agrietamiento) 

donde: Mag es el momento de agrietamiento igual a: 

fr I 
y 

I = momento de inercia de la secci6n transformada -
no agrietada 

y = distancia al centroide de la sección 
fr= m6dulo de ruptura = 2 ~ 
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Pueden constrt.i.ú:se vigas sin refuerzo de compresi6n, pero es 
frecuente colocar por le menos dos varillas en las esquinas pa· 
ra poder armar los estribos que se utilizan como refuerzo por -
cortante. 

La concentraci6n y arreglo en capas múltiples del refuerzo 
negativo produce deterioro de la adherencia, puede producir un 
aumento en los anchos de las grietas. 

La dispersi6n del acero negativo hacia la losa adjunta, de 
preferencia utilizando varillas de diámetro más pcquefio, tiene 
la ventaja adicional de dar un bra:o de palanca interna un poco 
mayor y de suministrar mejor acceso para los vibradores en uno 
junta viga-columna generalmente aglomerada. 

Var11J1t 

dOCl"'1U 

013trtOO:~n l"'!o:Otl"l~f'l.0.idl 

oe "~11111.t ....... - ,.......-~ 

~ -\ 
Escae10 t.11ra 
lf tior.a.:Jor 

Mejora suscrida en el detallado del rducrro superior de VÍJU. 

Las varillas deben estar separadas en direcci6n transversal 
una cantidad suficiente para permitir que pasen libremente las 
partír.ulan mayores del agregado grueso del concreto. 

Cuando el refuerzo tenga que colocarse en más de una capa,· 
debe haber suficiente separaci6n entre las capas consecutivas, -
para que todas las varillas queden rodeadas de concreto. Las va 
rillas del lecho superior deben quedar en el mismo plano verti·· 
cal que las del lecho inferior. 

" 
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cuando se aplica una reacción en la parte inferior de una 
viga la secci6n crítica por cortante está aproximadamente a una 
distancia "d" del apoyo. Sin embargo, cuando la reacci6n se a-
plica desde arriba la secci6n cr!tica está claramente en la ca
ra del apoyo. 

fbt 

t -Es esencial que la re~cci6n para las cargas de gravedad
siempre se desarrolle en la parte inferior de una viga, sin im
portar si es_t~ simplemente apoyada o es continua. La compresi6n 
diagonal que resulta de una acción de armadura o de arco en una 
viga o losa suspendida debe encontrar un apoyo efectivo. Por -
tanto, el refuerzo de fondo de la losa ha de pasar por encima -
de las varillas transversales situadas en las esquinas de aros
suspendidos espaciados estrechamente. La parrilla as! formada -
en el fondo de la junta del muro y losa es adecuada para reci-
bir la componente vertical de la compresi6n diagonal. 
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H 
t Acero del muro 

muy junto 

Se recomienda que los estribos de suspensi6n que se coloquen 
en la trabe principal, además de los requeridos por cortante pue
dan resistir una fuerza de 

donde V = carga recibida de la viga secundaria. 

ha, hb = peralte de las vigas, como se indica en la fig. 

(,,1 161 
Trabe principal que saporu \lila vi¡a stcund1ri1. (al Con -.arjl\u a nc

dOn ll!1bLadai hacia arriba: (b) con estribos. 
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Algunos autores recomiendan que so suministre refuerzo de -
estribo de suspensi6n para todo el cortante o fuerza de reacción, 
puesto que las deformaciones grandes en estos estribes pueden 
llevar a gritas de fisuraci6n horizontal a lo largo del refuer
zo a flexi6n de la trabe de soporte. 

Cuando se intersectan vigas de igual peralte, el acero de -
fondo de la viga secundaria debe estar por encima del refuerzo -
del fondo de la viga de apoyo, obteniendo con esto el máximo be
neficio del anclaje como resultado de la presi6n normal inducida 
por compresi6n diagonal en las vigas secundarias. Los estribos 
de suspensi6n indicados en la figura s~ deben proporcionar para 
toda la reJcci6n requerida de la viga J a los lados de la trabe 
de acuerdo con los requerimientos de equilibrio. 

E1trobo• Ot 
1v1pensl0n 

r---""---.. 
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En vigas cargadas simGtricamente con dos cargas concentradas 
existe una zona de momentos constantes entre esas caras atrav6s de 
la cual no se transfiere cortante. Cuando esas cargas se originan 
de vigas secundarias como en la figura siguiente, se deben extcn-
der los estribos de suspensi6n requeridos hacia el lado del claro 
a cortante de la trabe de soporte, ya que los estribos en una zona 
de momentos constantes son inefectivos. 

lA 
~ u... t:::?:;ct~:;: 
~,; 

T .. , ,,, ' ... .. ,. ,/ . ,~, 

A 
(.8 
t;, B 
~ ~-

8~v 
...:..{J 1 

A. 

1 

l 
V '--v-' 

Estnoot Es111bca d!" 
p.ar;i conartte auspenslOn 

SccciOn A·ll 
lA 

.. ~ ~ ... 

IB 

'fr 
JA 

Los estribos de suspensión reciben )31 reacciones de b vi¡a s~unduia. 

La losa en voladizo es otro ejemplo que se encuentra cuando -
la compresi6n diagonal se dirige hacia el borde inferior de la vi
ga de apoyo. Por tanto es importante transmitir la reacci6n des
de esta área hacia la parte superior de la viga. Las varillas mos 
tracias en la figura sugieren una soluci6n s este problema. 
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Recorte del refuerzo a flexi6n 

Viga que soporta una losa 
en voladizo. 

Dondequi~ra que se termina una varilla en la zona a tensi6n 
de una viga se crea una discontinuidad. La repentina reducci6n 
del ár~a de acero a tensi6n produce un aumento s6bito en la de
formaci6n del acero, lo que a su vez hace que las grietas inici! 
das por las varillas cortadas se hagan más anchas. En cualquier 
secci6n donde las fuerzas cortantes puedan tomar una magnitud 
crítica, las grietas iniciadas se inclinan. Probablemente debi
do a la reducci6n en resistencia por trabaz6n del agregado, con 
frecuencia, esas grietas conducen a una falla prematura a cortag 
te. En consecuencia, es esencial que se suplemente la resiste~ 
cia a cortante en esas áreas de una viga mediante refuerzo en el 
alma. Los c6digos especifican que debe proporcionarse refuerzo 
adicional en la proximidad de los puntos de corte del refuerzo a 
flexi6n en la zona de tensi6n. 

ílspecificaciones del C6digo ACI. 

12.11.5 El refuerzo por flexi6n no debe terminarse en una 
zona de tensi6n, a menos que se satisfaga una de las condiciones 
siguientes: 
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12.11.5.1 El cortante en el punto de doblez por reducci6n de • 
la secci6n no exceda de las 2/3 partes de lo permitido, inclu· 
yendo la resistencia al cortante del refuerzo por cortante pro
porcionado, 

12.11.S.2 Se proporcione una área de estribos que exceda lo r~ 
querido por la torsi6n y cortante a lo largo de cada terminoción 
de varilla, a una distancia, a partir del punto de terminación
igual a 3/4 partes del peralte efectivo del miembro. El exceso 
de área Av en los estribos no debe ser menor que 4.2bws/fy, La 
separaci6n s no debe exceder de d/il0b , donde ~b es la rclaci6n 
del área del refuerzo cortado al área total del refuerzo. 
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MIEMBROS A COMPRES ION 

Las condiciones de adherencia y anclaje son más favorables 
en los miembros a compresí6n. En consecuencia, se plantean me
nos dificultades con respecto al detall~do de varillas de colum 
nas principales. 

Una fracci6n considerable de la fuerza de compresí6n en -
una varilla se transfiere por apoyo de extremo, aunque general
mente se ignora esta acci6n, ya que no se da margen para ésta -
en el disefio del empalme en una varilla. El concreto en la pr~ 
ximidad inmediata del extremo de la varilla puede no ser capaz 
de absorver los esfuerzos. 

Los traslapes a compresi6n que no ~stán confinados ni den
tro de los anillos o espirales, requieren de una longitud de 
traslape de 30 diámetros de varilla para el acero de refuerzo -
do grado 42. Los empalmes confinados por los anillos requieren 
de una resistencia de traslape de 25 diámetros de varilla y los 
confinados por las espirales de columnar requieren de 22 1/2 diá 
metros de varilla. 

Especificaciones del ACI. 

12.17.S Empalmes en apoyos de extremo 

12.17.S.1 En las varillas que se requieran s6lo para compresi6n, 
el refuerzo de compresi6n se puede transmitir por apoyo directo 
en los cortes a escuadra, mantenidos en contacto concéntrico 
por medio de un dispositivo adecuado. 

lZ.17.S.2 Los extremos de las varillas deben terminarse en su
perficies planas que formen un ángulo recto con el eje de la 
varilla, con una tolerancia de 1.5° y ser~ncolocados con una -
tolerancia de 3° del apoyo total después del ensamble. 

12.17.S.3 Los empalmes en los apoyos de extremo deben usarse -
dnicamente en miembros que tengan estribos o anillos cerrados o 
espirales. 
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Elrefuerzo transversal adicional en los extremos de las -
varillas empalmadas y en sus proximidades es imperativo, para 
dar confinamiento al concreto altamente esfor3ado. Esta debi

lidad de un empalme a compresi6n sugiere que podrín ~er mejor 

colocar el empalme en un área de bajo esfuerzo, de existir tal 
lugar. 

En las estructuras resistentes a sismos, se puede sujetar 

a una columna a momentos flexionantes muy grandes, y por ello 
es posible que se formen articulaciones plásticas en los extre 

mos superior e inferior. Por este motivo el empalme debe es-

tar pr6ximo a la mitad de la altura. 

Emoalme 

El reglamento de D.F. especifica lo si~uiente: 

3~9.1 En lo posible deben evitarse los empalmes en secc ones 

de máximo esfuerzo de tensi6n. 

! 

t 

Cuando se empalma por traslape más de la mitad de las 

barras en un tramo de 40 diámetros, o cuando los empalmes se -

hacen en secciones de esfuerzo máximo, deben tomarse precaucio 

nes especiales consistentes, por ejemplo en aumentar la longi

tud de traslape o en utilizar hélices o estribos muy pr6ximos 

en el tramo donde ~e efectu6 el empalme. 

En una misma secci6n no debe empalmarse más del 33 por 

ciento del refuerzo. ;\· .... 
1 ~ . 
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Siempre que la fuerza del acero cambia de direcci6n, se generan 
fuerzas transversales (véase figura). Los estribos adicionales 
colocados en esos puntos deben tener una resistencia superior -
(por ejemplo, en 50 %) a la fuerza transversal generada cuando 
cede la varilla de la columna. 

El prop6sito del refuerzo transversal en las columnas es triple. 

l. Las varillas de columna que transmiten cargas de com-
presi6n pueden pandearse. Bajo deformaciones grandes, cuando -
se aproxima la cedencia en el acero, los estribos transversales 
deben suministrar apoyo lateral adecuado a cada varilla de la -
columna para impedir la inestabilidad debido al pandeo hacia el 
exterior. Los reglamentos del ACI y el D.F. especifican un e~ 
paciado máximo entre estribos de 16 diámetros de la varilla de 
la columna. 

No es la resistencia sino la rigidez de los estribos 
lo importante. Los estribos deben ser lo suficientemente gran
des para impedir el desplazamiento lateral de las varillas de 
columna en la cedencia. Por esta raz6n los reglamentos estipu
lan tamaños mínimos de estribos. 

2. Las columnas de edificios sujetas a cargas sísmicas 
con frecuencia transmiten grandes cargas de cortante y flexi6n. 
Cuando las grietas a tensi6n diagonal son posibles, se requiere 
refuerzo a cortante. En consecuencia, el anclaje y el perfil -
de los estribos deben ser tales que se puedan transferir fuer-
zas de tensión resultantes de la acci6n de armadura de una a 
otra cara de la columna, lo que es especialmente importante en 
regiones de posibles articulaciones plásticas, donde disminuye 
o es mínima la contribuci6n del concreto a la resistencia a cor 
tan te. 

3. El terceT prop6síto de los estribos es proporcionar 
confinamiento al n6cleo de concreto. 



369 

Se debe notar que la efectividad del confinamiento por e~ 
tribos viene de los lugares donde el acero longitudinal se ma~ 
tiene rígidamente en su posición, no de la porci6n recta de 
los estribos que se extiende horizontalmente entre los puntos 
de r~mbios direccionales a menos que haya estribos cruzados 
que conecten los lados. 

A bajos niveles de esfuerzo en el concreto, el refuerzo -
transversal apenas se esfuerza; en consecuencia, el concreto -
no está confinado. El concreto queda con.finado cuando a csfue.E, 
zos que se aproximan a la resistencia uniaxial, las dcformaci~ 
nes transversales se hacen muy elevadas debido al agrictamien· 
to interno progresivo y el concreto se apoya contra el refuer
zo transversal, el que entonces aplica una reacci6n de confina 
miento al concreto. 

Es muy apreciable el aumento en la resistencia y ductili· 
dad con la cuantía del acero de confinamiento. Las pruebas 
han demostrado que las h6lices confinan el concreto con mucha 
mayor eficiencia que los aros rectangulares o cuadrados (estrl 
bos). 

''l. 
. ~ 

¡ :'.1. 
t I 

--- -........ 

"'' 

?1_ Con<:reto no 
'// conflMdO 

'"' 
Confinamiento por aros cuadnidos y htliccs (a) aro c:uadudo, (b) htlice 
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Debido a su forma, las hélices están en tcnsi6n axial de -
aro y proporcionan una presi6n continua de confinamiento alrede 

dor de la circunferencia, que a grandes deformaciones transver
sales se aproxima 1 confinamiento de un tluido. Los aros cua
drados s6lo pueden aplicar reacciones de confinamiento cerca -
de las esquinas de los aros, debido a que la presi6n del concr! 
to contra los lados de los aros tiende a flexionar los lados -
hacia afuera. En consecuencia, una porci6n considerable de la 
secci6n transversal del concreto puede no estar confinada. De 
bido al arqueo interno entre las esquinas, el concreto está co~ 
finado efectivamente s6lo en las esquinas y en la regí6n central 
de la secci6n. Sin embargo, el acero cuadrado de confinamien
to si produce un aumento significativo en la ductilidad y mu~o~ 

investigadores han observado cierto aumento en la resistencia. 

Las varillas longitudinales deben colocarse bien ajustadas 
contra el acero transversal, ra que 6ste proporciona las reac-
ciones Je confinamiento a las varilas longitudinales, y si se -
necesita mover las varillas longitudinales para ponerlas en co~ 

tacto efectivo con el acero transversal, se reduce la eficien-
cia del confinamiento. 

El concreto no está confinado fuera del acero transversal,

y se puede esperar que este concreto de recubrimiento tenga ca-

racteristicas esfuerzo-deformaci6n distintas a las del concreto

dentro del acero transversal. En consecuencia, para cuantías al

tas de acero transversal, la contribuci6n del recubrimiento a e
levadas deformaciones debe ignorarse. Si es baja la cuantía de -

acero transversal, el recubrimiento tiende a desconcharse con me 

nos facilidad y a colaborar más con el núcleo confinado. 
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En la parte de la columna situada por encima del nivel -
superior de las losas de entrepiso o zapatas, los estribos de
ben localizarse verticalmente a no más de la mitad del espaci! 
miento entre estribos. En la parte inferior de la columna si 
tuada por debajo del refuerzo horizontal más abajo del miembro 
que soporta, deben espaciarse los estribos a no más de la mi-
tad del espaciamiento de estribos. (Secci6n 7.10.5.4 ACI). 

En RDF indica también lo anterior, anexando que esos estri:, 
bos deberán distribuirse en una lcugi tud no menor que lu dime!1 
sión transversal de la columna, un sexto de su altura libre, -
ni que 60 cm. 
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J 
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Estribos en columnas 

Según ACI y RDF todas las varilI.as- refuerzo deben estar con 
finadas por medio de estribos del H 3 por lo menos para varillas 
longitudinales del H 10 o menores; del H 4 para varillas longit~ 
dinale5 mayores. 

de: 
El espaciamiento vertical de los estribos no deben exceder 

S= 

RDF 

(850/fy)db 

48 d
8 

b 

<lb = diámetro de la varilla longitudinal 

d = diámetro del estribo e 

b = menor dimensi6n del miembro sujeto a compresi6n 

Los estribos deben disponerse de tal forma que cada varilla 
longitudinal de esquina tenga apoyo lateral proporcionado por el 

doblez de un estribo con un ángulo comprendido no mayor de 135° 

y ninguna varilla debe estar separada más de 15 cm libres en ca
da lado a lo largQ del estribo desde la varilla lateralmente so-
portada. Cuando las varillas longitudinales estén localizadas 

alrededor del perímetro de un círculo, se puede utilizar un es-
tribo circular completo. (ACI y RDF). 

Igual o menor do 15 cm. -¡-¡-r 
' 1 

Puede sor mayor de 15 cm. 
No MI requ1~ron ;nlllo1 in1ermedioi 
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DETALLES TIPICOS DE VARILI..AS DE REFUERZO Y ESTRIBOS EN 
COLUMNAS. 

o.rn~ 
4 Varillas 6 Varilla3 8 Vorillos 

~ ~-- ' • 

:!!:I n 

.. . 
10 Varillas IZ Varillas 

~ ~ 1"11 

S" • 

~ 
11 

14 Varillas 16 Varillas 
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JUNTAS VIGA-COLUMNAS 

Se pueden resumir los requerimientos esenciales para el fu~ 
cionamiento satisfactorio de una junta en una estructura de con
creto reforzado como sigue: 

l. Una junta debe exhibir un comportamiento bajo carga de 
servicio igual en calidad al de los miembros que une. 

2. Una junta debe poseer una resistencia que corresponda -
al menos a las combinaciones m6s adversas de carga que 
podrían soportar los miembros adjuntos, varias veces de 
ser necesario. 

3. Normalmente la resistencia de la junta no debe gobernar 
la de la estructura, y su comportamiento no debe impedir 
el desarrollo de toda resistencia del miembro adjunto. 

4. Otras características notables del diseno de la junta -
deben ser la facilidad de construcci6n y el acceso para 
depositar y compactar el concreto. 

JUNTAS DE RODILLA 

En muchas estructura~ es necesario la continuidad entre dos 
miembros adyacentes, aunque los miembros se encuentren formando 
un ángulo. El ejemplo más común es la junta de esquina de un 
marco de portal. Las fuerzas internas generadas en este tipo de 
junta de rodilla pueden provocar falla dentro de la junta antes 
de que se logre la resistencia de la viga o columna, la que sea 
más débil. 
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En una junta apreciable da columna-viga, será necesario uti 
lizar estribos adecuados, semejantes a los que se utilizan en 
los miembros adyacentes. 
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CAPITULO X 

COSTOS Y CONCLUSIONES 

Para establecer las conclusiones debemos comparar los reau! 

tados obtenidos en el diseño de las dos proposiciones estruct~ 

rales. 

Dicha comparación abarcará el funcionamiento estructural y

los índices económicos representativos. 

a) ESTRUCTURALES. 

Se consideró que dentro del funcionamiento estructural de-

ben involucrarse factores tales como: 

- Período de vibración. 

- Desplazamientos horizontales. 

Período de vibración. 

Es el lapso de tiempo que tarda una estructura en sufrir u

na deformación y volver a su posición original. 

Las estructuras se pueden caracterizar por medio de sus pe

ríodos y frecuencias de vibración. Dado que el primer modo es

e! que tiene mayor participación, el primer período (fundamen

tal) es una característica dinámica muy importante al consido

rar el comportamiento de una estructura ante temblores. 

Es importante tomar en cuenta el período de vibración, con

el fin de evitar amplificaciones dinámicas en la estructura 

que tendrían lugar ante la coincidencia de un per!odo natural

de dicha estructura con el período dominante del sismo en el -

suelo. 

Por lo anterior en el reglamento del D.F. se considera la -

participación de todos los modos naturales de vibración con P! 
ríodo mayor o igual a 0.4 seg, sin que se consideren menos de

tres modos. 
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En la tabla siguiente se presentan los per!odos de vibración

de las estructuras: 

Modo 

1 

2 

3 

J. 

2 

3 

Dirección X 

Estructura 
trabes-losas 

2.756 seg 

0.965 

o.ses 

Dirección Y 

3.03 

l. 042 

0.629 

Estructura 
reticular 

2,;;32 seq 

o. J99 

0.605 

2.855 

0.975 

0.581 

Se puede observar en la tabla que los per!odos son aproximad~ 

mente iguales, lo cual quiere decir que ambas estructuras po

seen rigidez semejante. 
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Desplazamientos de la estructura con trabes y losas, (en Clll). 

Nivel A B e o 1 2 3 4 

20 0.74 l. 73 0.69 0.81 0.74 0.93 0.89 o.75 
19 0.99 l. 79 0.93 1.08 0.99 1.13 1.06 1.01 
18 1.27 1.86 1.20 1.40 1.30 1.36 1.29 l.32 
17 1.57 1.94 1.47 l. 72 1.63 1.62 1.54 l.65 
16 1.86 2.03 l. 75 2.04 l.96 1.88 l. 79 l.99 
15 2.07 2.12 1.93 2.27 2.20 2.11 2.00 2.23 
14 2.28 2.21 2.14 2.51 2.45 2.34 2.21 2.48 
13 2.49 2.29 2.34 2.74 2.70 2.56 2.42 2.73 
12 2.67 2.36 2.52 2.96 2.93 2.76 2.62 2.97 
11 2.84 2.42 2.69 3.17 3.16 2.96 2.80 3.20 
10 2.91 2.45 2. 77 3.28 3.29 3.10 2.93 3 .33 

9 2.99 2.47 2.86 3.40 3 .43 3.23 3.06 3.47 
8 3.04 2.45 2.94 3.51 3.55 3.35 3.17 3.60 
7 3.04 2.41 2.97 3.58 3.64 3. 4 3 3.25 3 .67 
6 3.0 2.31 2.97 3.62 3.69 3.48 3.29 3. 74 
5 2.89 2.17 2.93 3.60 3.69 :i.46 3.28 3.74 
4 2.70 1.96 3.81 3.51 3.60 3.36 3.18 3 .63 
3 2.43 1.67 2.60 3.29 3.36 3.11 2.95 3 .41 
2 2.26 1.45 2.53 3.22 3.28 2.97 2.82 3 .32 
1 1.17 o. 77 1.38 l. 76 l. 77 1.59 1.51 l .80 

Desplazamientos de la estructura reticular. 

Nivel A B e o 1 2 3 4 

20 o.as l. 82 0.76 o.as 0.63 0.67 o. 71 o .64 
19 1.13 l. 98 l.02 1.13 0.83 o. 79 0.87 o.as 
18 l. 45 2.04 l. 31 1.45 1.09 0.94 1.08 1.11 
17 l. 78 2.13 l. 62 l. 78 1.39 1.09 1.32 1.42 
16 2. 13 2.27 l. 91 2.13 l. 77 l.56 1.60 l.80 
15 2.38 2.34 2.10 2.38 2.06 1.95 1.85 2 .11 
14 2.62 2.43 2.32 2.62 2.35 2.20 2.09 2. 39 
13 2.85 2.52 2.53 2.85 2.62 2.42 2.31 2.66 
12 3.06 2.60 2. 71 3.06 2.86 2.61 2.51 2.90 
11 3.24 2.66 2.88 3.24 3.09 2.76 2.69 3.14 
10 3.30 2.69 2.90 3.30 3.18 2.84 2.78 J.24 

9 3.36 2. 71 2.98 3.36 3.30 2.94 2.90 J.35 
8 3.40 2.70 3.03 3.40 3.39 3.03 2.99 3.45 
7 3.40 2.64 3.04 3.40 3.46 3.10 3.06 3.52 
6 3.34 2.54 2.99 3.34 3.50 3.12 3.10 3.55 
5 3.22 2.38 2.89 3.22 3.47 3.10 3.08 3.52 
4 3.01 2.14 2.70 3.01 3.35 2.99 2.98 3.39 
3 2.66 1.82 2.42 2.66 3.09 2.78 2.76 3.12 
2 2.41 l. 58 2.25 2.41 2.90 2.66 1.82 2.94 
l l.20 0.82 1.16 1.20 1.50 1.42 1.38 1.51 
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Desplazarnientos(cm) 
acumulados 

Gráfica de desplazamientos para el eje B de la estructura con--

trabes y losas. 

Puede observarse en la gráfica que la presencia del muro de cor 

tante origina el tipo de configuraci6n mostrada. Corno se mencio 

nó en el capítulo III, debido a la incompatibilidad de las de-

formaciones, en los pisos inferiores las dos estructuras se a-

sisten mutuamente, mientras que en los pisos superiores el muro 

puede oponerse al marco. 
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La configuración mostrada es como la de un voladizo, lo cual • 

significa que las propiedades del muro (geométricas) son tan -

grandes que la influencia de las columnas es poca. 



•j6,S(N.20 

a.o 
4,25(N.l 

o 

I 
/ 

I 
I 
I 

50. 8 l am 

54.04 

I 
I 

I 

I 

' I 
I 

I 

1 
I 
I 
I 
I 
I 
I 
I 

1 

1 
I 
I 

382 

,,._ ___ Estructra con trabes y losas 

Estructura reticular 

Confiquración del marco eje B 
(estructura con trabes) 

Desplazamientos (cm) 
acumulados 

Gráfica de desplazamientos para el marco eje 4. 

Puede observarse que la configuración del marco eje 4 es la

de un marco típico, presenta cambios de pendiente. Se muestra 

la configuración del eje B, notándose claramente que las con

figuraciones son diferentes. 
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De acuerdo con el artículo 242 del t!tulo IV (No.400 del 

RDF): 

Las deformaciones laterales de cada entrepiso debidas a

fuerza cortante no excederán de 0.008 veces la diferencia -

de elevaciones correspondiente, salvo donde los elementos -

que no forman parte integrante de la eatructura estén lig! 

dos a ella en tal forma que no sufran daños por las deform! 

ciones de esta. En este caso, el límite en cuesti6n deberá

tomarse igual a 0.0016. 

Nivel 

l 

2 

3-20 

o1 = 0.006 H 

o2 = 0.016 H 

H = altura de entrepiso. 

H (cm) 0 1 °2 

425 

375 

325 

3.4cm 6.Scm 

3. o 6. o 
2. 6 5. 2 

Puede observarse que para la estructura con trabes y loaas

el marco eje 4 es el que presenta mayores desplazamientos. 

El máximo desplazamiento para este marco es: 

D= 3.74 cm que es mayor que o
1 

pero menor que

o2, lo cual quiere decir que está -

dentro de los valores permisibles. 

En casi todos los marcos se presentan desplazamientos com•• 

prendidos entre o
1 

y o
2 

, por lo que deberán tomarse las m! 

didas adecuadas para evitar daños a los elementos no estru~ 

turales. 

Para la estructura reticular pasa lo mismo. 

se puede concluir que ambas estructuras presentan desplaza• 

mientos permisibles. 

1 
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b) ECONOMICAS. 

Se tomaron en cuenta para comparar los dos diseños, los -

volúmenes de concreto y acero de la superestructura y la ci

mentaci6n. 

Estructura con trabes y losas. 

Volümenes totales. 

ELEMENTO CONCRETO ACERO 

(m3) (kg) 

trllb"'º 
principales 601.58 140 504.9 

Sistema de piso trabes 
secundarias 288 .oo 76 148.4 

losas 1100.05 62 836.4 

total 1989 .63 m 3 279 489.7 kg 

En la siguiente tabla se muestran los volGmenes del sistema

de piso, columnas y muros. 

ELEMENTO CONCRETO ACERO 

(m3) (kg) 
Sistema 
de piso 1989.63 279 489.7 

Coll.lillnas 894.60 106 735. 7 

Muros 315.21 44 273.3 

totales 3199.44 m3 430 498. 7 kg 

Sistema de piso para un nivel. 

Nivel considerado: 1 a 5 

98.99 m3 

(concreto) 
15 327.09 k<¡ 

(acero) 

kg/m3 

140.47 

119.31 

140.46 

m3/m2 

O.li27 

0.0777 

0.0274 

kg/rn2 

24.26 

9.27 

3.84 

m2= 11520 (área de todo el 
edificio) 

1 
.i 
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Cimentación. 

Volúmenes totales. 

ELEMENTO CONCRETO ACERO 
3 (m3) (kg) kg/m 

Pilas 314.13 17 580.42 55.97 

Contra trabes 171.22 15 215. 37 88.86 

totales 485.3Sm3 32 795.79 kg 

.. ~ 
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Estructura reticular. 

Volúmenes totales. 

ELEMENTO CONCRETO ACERO 

(m3) (kg) kg/m3 m3/m2 kg/m 2 

sistema 
de piso 3501.09 359 794.95 102. 77 0.3039 31.23 

Columnas 954.12 117 593.05 123.25 0.0828 10.21 

Muros 315,21 51 719.12 164.08 0.0274 4.49 

totales 4770.42m3 . 529 107 .12kg 

m2• 11520 (área de todo el edificio) 

Sistema de piso para un nivel. 

Nivel considerado: 1 a 5 

172.98m3 17 989.75kg 
(concreto) (acero) 

Cimentación. 

Volúmenes totales. 

ELEMENTO 

Pilas 

Contra trabes 

totales 

CONCRETO 
(m3) 

360.40 

231.18 

591. sam3 

ACERO 
kg/m2 (kg) 

19 085.20 5~.% 

23 972. 61 103.69 

43 057.8lkg 
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De las tablas anteriores se puede resumir lo si9uiente1 

La estructura con trabes y losas utiliza menos material que ia
estructura reticular,(respecto a la superestructura)1 

32.9\ menos de concreto. 

18.6\ menos de acero. 

Con respecto a la cirnentación1 

17.95\ menos de concreto. 

23.93\ menos de acero. 

Comparando el sistema de piso (por nivel) 

El sistema de losas y trabes presenta menos rnaterialz 

42.77\ menos de concreto. 

14.8 \ menos de acero. 
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Costos de las estructuras. 

Sin considerar la cimentaci6n. 

ESTRUCTURA CON TRABES Y LOSAS 

Material Cantidad Precio unitario Costo ($) 

concreto 3 199 m 3 10 005.00 $/m3 32 005 995.00 

acero 430 498 kg 94 450.50 $/ton 40 660 751.35 

Total $72 666 746.35 

ESTRUCTURA CON LOSA RETICULAR 

Material Cantidad 

4 770 m3 

529 197 kg 

Precio unitario Costo 

concreto 

acero 

10 005.00 $/m3 47 723 850.00 

94 450.50 $/ton 49 982 941.25 

Total $97 706 771. 25 

Considerando la cimentación.(ESTRUCTURA CON TRABES Y LOSAS). 

Material 

concreto 

acero 

Cantidad 

3 685 m3 

463 294 kg 

Precio unitario 

10 005.00 

94 450.50 

Total 

ESTRUCTURA CON LOSA RETICULAR. 

Material 

concreto 

acero 

cantidad 

5 362 m3 

572 165 kg 

Precio unitario 

10 005.00 

94 450.50 

Total 

Costo 

36 868 425.00 

43 758 349.95 

$80 626 774.95 

Costo 

53 646 810.00 

54 041 270.33 

$107 688 080.30 

Costo por metro cuadrado (considerando la cimentaci6n). 

Estructura con trabes y losas 6 998.85 $/m2 

Estructura con losa reticular 9 347.92 $/m2 

* Precios de mayo de 1984. 
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Como conclusiones finales podemos decir que la estructura 

con trabes y losas es más económica y su comportamiento es-

tructural para edificios altos es mejor que la estructura r~ 

ticular. Esta última tiene grandes inconvenientes para este

tipo de edificios, entre los que podemos citar, secciones -

grandes de elementos estructurales, como en el caso nuestro

en el que tenemos columnas de 120xl20cm en la parte baja, e~ 

to se debe a que la losa reticular es más pesada. El uso de

grandes secciones implica un gran consumo de materiales. 

Ahora bien, para edificios de altos ya no es recomendable 

el uso del sistema losa reticular con columnas, es necesario 

que se tengan elementos de rigidez que tomen los efectos del 

sismo, tales como muros de concreto. 

Para edificios de mediana altura si se justifica el em--

pleo de la losa reticular. 

con respecto al sistema de trabes acarteladas se puede de 

cir que el uso de este permite ahorrar material, dado que en 

la parte central de las trabes no es necesario tener una 

gran sección. Para nuestro caso se tiene un ahorro de 25.l\ 

en $ /m2. con respecto a la estructura reticular. 
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