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I. INTRODUCCION 

BREVE DESCRIPCION DEL PROYECTO 

El edificio del Centro de Convenciones y Casa de Máqui­

nas, forma parte de todo un conjunto hotelero en construcci6n, 

que será manejarlo por una cadena hotelera transnacional. Este 

se encuentra situado en una pequPña península en el conocido -

centro turístico de Cancún, Quintana Roo. El predio en cuestión 

está ubicado en un lote baldío del Boulevard Kukulcán, y tiene 

un área aproximada de 38,000 m2. El terreno colinda con el 

Boulevard al sur, con el mar al Norte, y con un hotel de lujo 

al Este. Por el momento, el lote que colinda con este terreno 

al Oeste está baldío. 

Canean es una ciudad turística que actualmente cuenta -

con una poblaci6n de alrededor de 200,000 habitantes. su prin 

cipal fuente de recursos es el turismo. En 1987 más de 900,000 

turistas visitaron Canean, gastando 246 millones de dólares. 

Casi el 75% de estos vacacionistas provino de los Estados Unidos 

y Canadá. 

La zona hotelera de canean cuenta con 8351 cuartos 

repartidos en 53 hoteles, mientras que en la zona del Centro -

existen 32 hoteles con un total de 1470 cuartos. Más del 70% 

del total de cuartos disponibles corresponden a hoteles de 5 y 

4 estrellas que mantienen un promedio de ocupación anual del -

65%. 

Esta ciudad cuenta actualmente con varios centros come~ 

ciales, restaurantes, pl r1y<in r0t:'r~ati vas, c.:::npo de golf, casa 

club, étc. Sin embargo, C1nicamente existe un Centro de Conve~ 

cienes con capacidad aproximudu de 2000 personas y una superf~ 

cie de 1600 m2 que resulta insuficiente para una ciudad turís­

tica de la importancia de Cancún. Es por todo lo anterior que 

la construcci6ri de un nuevo Centro de Convenciones resulta 

imprescindible para el desarrollo de este centro turístico que 

se encuentr.a actualmente en grun expansión. 

El nuevo edificio de Centro de Convenciones estar~ 
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situado en un lugar de confluencia de numerosas actividades 

culturales, cívicas, comerciales y de esparcimiento, lo que lo 

hace por demás atractivo. Este contará con un área de 1863 rn2 

proporcionando as! una capacidad aproximada de 2300 personas -

además de contar con diversos salones privados para usos mólt~ 

ples. 

El edificio está diseñado con un sistema estructural 

combinado ya que se hace uso tanto de marcos de concreto corno 

de armaduras de acero de gran claro. Esta edificaci6n tiene -

una forma rectangular con las siguientes dimensiones: 39.65 m 

entre los ejes Gl al G6 por 47.0 m entre los ejes 27 y 36, lo 

que dá un área utilizable por piso de 1863 m2 (ver gráfica 1) . 

Los diferentes niveles que conforman a esta estructura 

(ver Planos 1 a 7) son lus siguientes: 

a) A 2.00 m (nota: todas l~s cotas de niveles están dados en 

metros ~obre el nivel del mar) se encuentra el nivel deno­

minado Casa de Máquinan. En este nivel se localizar&.n las 

diversas máquinas necesarias para el mantenimiento y buen 

funcionamiento del conjunto hotelero. Entre ~stas se 

encuentran varias calderas, compresoras, bombas, enfriado­

ras de agua, 6tc. Para evitar los problemas potenciales -

de vibraci6n ocasionada por las máquinas, se les pondrá 

una base de neoprcno que servirá como aislante. En el 

extremo (Norte) se encuentra la parte de la cocina que 

colinda con otros cuerpos del conjunto hotelero. 

b) l\ 6. 30 m se ent:"uPntrñ P.l nivP.l denominado mczzanine, en el 

cual existirán dos salones para reuniones privadas, dos 

sanitarios, tres privados para oficinas y espacio para 

secretarias, as! como un cuarto para archivo de seguridad, 

zona para equipo ae refrigeración, 'i un pequeño alrnac6n. 

Cabe hacer notar que este nivel ocupa solamente una franja 

del 5rea aprovechable (de 19.45 m por 47.0 1n), proporciona~ 

do así una gran zona con doble altura (B.90 rn) en donde se 

localizarán las máquinas {11ivel + 2.00), para permitir 

libertad en el paso de tube;fas e instalaciones que suelen 
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ser abundantes en esas partes. 

e) A 10. 90 m se localiza el nivel de Recursos Humanos. En 

este nivel se contará con otros dos salones privados de 

diferentes §reas (291.75 rn2 y 311.2 rn2 respectivamente) 

sin columnas en medio. Cada uno de estos salones contará 

con mamparas movibles lo que permitirá unir los dos en uno 

solo, o bien dividir a cada sal6n en áreas menores todavía, 

segGn las necesidades eventuales del hotel. En este nivel 

también se contará con un almacén de gran capacidad. 

d) A 15.90 m se encuentra el nivel de Centro de Convenciones, 

Este nivel se caracteriza por requerir grandes claros 

libres de columnas (de 39.65 m) los cuales se logran"mediante 

la colocación de armaduras de acero en el techo que soportan 

una losa ligera formada por una lámina de acero acanalada 

y una capa de concreto (losacero) . Este tipo de losa evita 

los molestos ruidos que generalmente se escuchan en los -

techos de estrucluras metálicas cuando se presentan aguac~ 

ros. En este nivel se encontrará lateralmente, además del 

:irca de convenciones, un amplio al!1'ac6n para enceres (tales 

como mesas y sillas), barra principal, sanitarios y pantry. 

Entre este nivel y el techo del mismo existe todavía un 

nivel adicional para las cabinas de proyección a 18.SO m y 

otro más a 21.10 m para el almac~n de loza. Este Gltimo -

se encuentra ubicado al mismo nivel del lecho inferior de 

la armadura, por lo que ésta será aprovechada para la 

estructuración del nivel de almacén. 

El edificio cuenta además con escaleras de emergencia y 

un montacargas que permitirá dar servicio en cada uno de los -

diferentes niveles. 

En esta tesis se pretende expresar detalladamente la 

forma en que se llevó a cabo la estructuración de este edificio, 

su análisis estructural y el diseño de los diferentes elementos 

estructurales que lo conforman. 

El .análisis cstructurrü se hizo con la ayuda del progr~ 
ma denominado E.T.A.B.S. (Extended Threc Dimensional Analysis 
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of Building systemsl versión 88. Para. el ·diseño''estructural -

se siguieron las normas de Reglamento de go.n·~tr.~Óéi·~-~es. para:; -

el Distrito Federal de 1987. 

La filosofía de diseño que se sigÚi6 es la marcada por 

el artículo 182 del Tl'.tulo Sexto del Reglamento. Es decir, se 

buscó: 

11 !. Tener seguridad adecuada contra la aparición de todo 

estado limite de falla posible ante las combinaciones de 

acciones más desfavorables que puedan presentarse· durante 

su vida esperada y, 

II. No rebasar ningón estado limite de servicio ante combin~ 

cienes de acciones que corresponden a condiciones norma­

les de operaci6n. 11 L 

Notas Aclaratorias: 

1.- De aqu1 en adelante se utilizará indistintamente los no~ -

bres Ce Casa de Máquinas o Centro de Convenciones para 

referirnos al mismo edificio. 

2.- Todas las gráficas en donde aparezcan secciones de acero -. 

estructural tienen acotaciones en milímetros. 

1.- Departamento del Distrito Federal, Reglamento de Cons -

trucciones para el Distrito Federal 1987, {publicado por la 

Gaceta Oficial del Departamento del D.F., el 6 de Julio del987) 

p. 68 
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II.- ELABORACION DEL MODELO MATEMATICO 

PARA SU ANALISIS 



l, - ESTRUC'ruRACION DEL EDIFICIO 

El edificio de Centro de Convenciones trabaja estructu­

ralmente como un sistema de marcos y muros de concreto reforz~ 

do. Los muros están situados en tres de las esquinas del edi­

ficio para pl'oporcionarle rigidez lateral (ver gráfica 2). 

Esta distribuci6n asimétrica de muros no ocasiona problemas 

importantes de torsi6n debido a la poca altura y forma regular 

del edificio. Los muros tienen 20 cm de espesor y rematan en 

columnas en ambos extremos. 

Las columnas de concreto son de forma rectangular y sus 

dimensiones permanecen constantes con la altura, no siendo así 

el caso del porcentaje de refuerzo. Las dimensiones típicas -

de columnas (en centímetros) son las siguientes: 70*60, 70*70, 

70*80, 80*90 (ver gráfica 6). Estas están orientadas de tal -

forma que su eje mayor sea paralelo al claro mayor para propo~ 

cionar una mayor rígidcz en esa dirccci6n. 

A nivel 2.00 m, en la zona donde están ubicadas las 

máquinas de mayor tamaño, existen columnas de doble altura 

(8.90 m). En estas columnas el efecto de esbeltez es importa~ 

te, por lo que éste se considerará en el diseño (ver gráfica 7). 

En el nivel 10.90 m, se interrumpen dos columnas para -
proporcionar grandes 5rcas libres (ver columnas 10 y 26 en las 

gráficas 8 y 9), ocasionando así que los claros de algunas 

trabes se vean incrementados de manera importante. Buscando -

el mismo fin, la mayoría de las columnas terminan en el nivel 

15.90 m (nivel de convenciones) en donde los grandes claros -­

son librados mediante la presencia de cuatro armaduras planas 

(ver gráfica 11) . 

Las armaduras libran un claro de 39.65 m. La distancia 

entre la cuerda inferior y la cuerda superior de la armadura -

es variable (de 2.5 m en los extremos y de 3.5 m al centro 

del claro). En los ejes en donde no se requieren armaduras se 

colocarán muros piñ6n sobre las trabes de concreto. 
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Las· secciones de trabes dependen del claro por librar. 

Los claros t!picos son de: 6.85, 7.0, a.o, 12.60, 15.0, 16.0 m 

(ver gráfica 2). Las dimensiones de las vigas (en centímetros) 

van desde 80*40 hasta 150*60 {ver secciones de trabes en cada 

uno de los niveles en las gráficas 7 a 11). 

Las trabes en el nivel de convenciones (niv. 15.90 m) -

que tienen claros de 15.0 y 16.0 m tienen una secci6n de 

150*60 debido a su gran área tributaria y a las cargas canee~ 

tradas que le transmiten l.as trabes que se apoyan en ellas. El 

gran ~~~alte de estas trabes nos ayuda a resistir la gran 

torsi6n y evitar excesivas ,,ibraciones como se demostrará 

posteriormente. 

El sistema de piso consta de losas de concreto reforzado 

de 15 cm de espesor, excepto en zonas donde haya maquinaria 

pesada, en donde el espesor aumenta hasta 25 cm. En el nivel 

de cabinas (niv. 18.50 m) se usará losacero al igual que para 

el techo de la armadura. 

La cimentaci6n es a base de pilas coladas in situ. Para 

disminuir los momentos que transmiten las columnas a la cimen­

tación, se usarán contratrabes de gran peralte (de 120*40) que 

absorban los momentos flexionantes. 
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2.- s o L I c I T A c I o NE s 

Las cargas del edificio de Centro de Convenciones se 

calcularon de acuerdo a las normas del Reglamento de Construc­

ciones para el Distrito Federal. Para efecto de diseño estru~ 

tural, segOn el artículo 174 del Tftulo Sexto del Reglamento, 

el edificio se clasifica dentro del Grupo A por tener salas de 

reuni6n que alojan a más de 200 personas. Por esta misma 

raz6n, el factor de carga que se tomó fue igual a 1.5 como lo 

estipula el art!culo 194. 

El edificio de Centro de Convenciones tiene en los pri­

meros cuatro niveles, es decir hasta el nivel + 15.90 ( nivel 

de Convenciones ), un sistema de losa maciza de 15 .cm de espesor. 

En los niveles superiores que son los de cabinas de proyecci6n 

(nivel +18.50), almacén (nivel +21.10), as! como en la azotea. 

se utilizará el sistema de losacero. 

A) Cargas Verticales: 

Cálculo de Cargas Muertas (C.M.): 

Las cargas muertas (permanentes) para los entrepisos con 

losa maciza se constituyeron de la siguiente forma: 

Peso propio de la losa: 0.15 m * 2400 kg/m3 

Sobrecarga (segOn art. 197): 

Plaf6n: 

Instalaciones: 

Mosaico: 

Mortero (3 cm): 0.03 m * 2400 kg/m3 

Suma: 

360 kg/m2 

40 kg/m2 

50 kg/m2 

40 kg/m2 

40 kg/m2 

70 kg/m2 

600 kg/m2 

En el primer piso (nivcl+G.JO} existe una gran cantidad 

de muros no estructurales. Se cqlcul6 el peso de estos muros 

y se dividió entre el área correspondiente para así tener una 

carga muerta adicional de 330 kg/m2. Para los niveles restan­

tes con sistema de losa maciza, se tom6 una carga muerta ad~ -

cional de 120 kg/m2, debido al peso de muros no estructurales. 

Resumiendo lo anterior tenernos que: 
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Para-nivel 6;30:· ··· 

C.M:. =.600:.+ J30- ;,;•930 kgÍm2 

Para nivel-2.00, nivel 10.90, nivel 15.90: 

C.M. : 600 + 120 = 720 kg/m2 

Para la zona de maquinaria en el nivel 2.00 se conside­

raron tambi~n los pesos de cada una de las diferentes máquinas 

para.diseñar las contratrabes de la cimentación, as! como para 

obtener la distribución de las pilas. 

Para los niveles con sistema de losacero, la carga mueE 
ta se constituyó de la manera siguiente: 

Peso propio de losacero (QL99 calibre 22): 200 kg/m2 

Sobrecarga: 20 kg/m2 

Plafón: 50 kg/m2 

Instalaciones: 40 kg/m2 

Suma: 310 kg/m2 

Para los niveles 18.50 y 21.10 se tomó una carga adici~ 

nal por concepto de muros de 120 kg/m2. Para la azotea se 

añade a la carga muerta el peso del impermeabilizante (20kg/m2) 

y del aislante (30 kg/m2). Resumiendo lo anterior, tenemos 

que las cargas muertas para los niveles con sistema de losacero 

son las siguientes: 

Para nivel 18.50 y nivel 21.10: 

C.M. = 310 + 120 = 430 kg/m2 

Para nivel azotea: 

C.M. = 310 + 20 + 30 = 360 kg/m2 

Nota: El peso propio de los elementos (trabes, columnas y muros 

estructurales) se calcula automáticamente con el Programa ETABS, 

por lo que no es necesario incluirlo en las cp.rgas muertas. 

Cálculo de Cargas Vivas y Cargas Vivas Reducidas: 

El artfculo 198 del Reglamento marca las cargas vivas -

(C.V.) y cargas vivas reducidas (C.V.R.) que se deberán usar -
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segan el destino del piso. Para el edificio de Centro de Con­

venciones se utilizaron las siguientes cargas: 

Para zona de oficinas: 

c.v. = 250 kg/m2 y c.v.R. = 180 kg/m2 

Para zona de salone5 privados y centro de convenciones: 

C.V. = 350 kg/m2 y C.V.R. = 250 kg/m2 

Para azotea: 

C.V. = 100 kg/m2 y C.V.R. = 70 kg/m2 

La carga viva (C.V.) se us6 para el diseño estructural 

por fuerzas gravitacionales. La carga viva reducida (C.V.R.) 

se utiliz6 para diseño por sismo tal y corno lo marca el Regl~ 

mento. 

Para conocer la distribuci6n de cargas en los diferentes 

elementos del edificio se utiliz6 el sistema de áreas tributa­

rias. Como ejemplo se calcularan en esta tesis algunas de las 

áreas tributarias que se usaron para la obtenci6n de cargas 

(ver gráfica 12): 

Al (6.3 + 2.8) * (1.75 / 2) = 7.6925 m2 

A2 (3. 5 * l. 75) / 2 = 3.0625 m2 

A3 2 * A2 = 2 * 3.0625 = 6.1250 m2 

M 2 *Al= 2 . 7.692S = 15.9250 m2 

AS (6.8S + 3.3S) * (l. 7S / 2) = 8.92SO m2 

A6 2 * AS = 2 * 8.92SO = 17. eso m2 

A7 Al + (6.3 + 2.3) * (2 / 2) = 16.S62S m2 

1\8 ( 6. 3 + 2. 3) * (2 / 2) * 2 = 17.20 m2 

A9 (4 * 2) / 2 = 4 m2 

Al O 2 * A9 = 2 * 4 = 8 m2 

All AS + (6.8S + 2. 8S) * (2 / 2) = 18.62S m2 

1\12 (6. 85 + 2.8S) * (2 / 2) * 2 = 19.40 m2 

B) Cargas Laterales: 

En Canean, Quintana Roo, las solicitaciones por sismo no 

son tan importantes debido a que ésta es una zona no s!smica. 

- 29 -



3,6'3 3,6'3 5.'10 6.BS 6.BS 6.BS '1.50 2 .El0 

GRAFICA 12 

CENTRO DE CONVENCIONES 
Areas Tributarias 

- JO -

"' "' m 

"' "' m 

"' "' 



En cambio, el viento juega un papel determinante para el diseño 

de estructuras ya que a menudo se presentan huracanes y torme~ 

tas en esta zona costera. Al final de esta sección se hace 

una comparaci6n entre las fuerzas por viento y las fuerzas si~ 

micas de diseño en donde se podrá notar que estas dltimas 

tienen una magnitud de alrededor del 40% de las solicitaciones 

por viento. 

Para calcular las cargas laterales por viento se ~tiliz6 

el 11 Manual de Diseño de Obras Civiles: Estructuras C.1.4. Diseño 

por Viento" de la Comisi6n Federal de la Electricidad. El ed~ 

ficio de Centro de Convenciones se analiz6 suponiendo que el -

viento actua por lo menos en dos direcciones horizontales per­

pendiculares entre sí. Además la estructura se consideró ais­

lada de otros edificios, tal y corno lo señala el manual antes 

citado. 

Para efectos de diseño por viento, el edificio en cues­

tión se clasifica de la siguiente manera: 

1-) De acuerdo a su.destino, pertenece al Grupo A por ser -

casa de máquinas y tener salas de convenciones. 

2-) Por las características de su respuesta ante viento es 

estructura de tipo 1, ya que su altura es menor de 60 m y 

además es poco sensible a las rfif agas y a los efectos dinámicos 

de viento. 

La velocidad regional del viento en Canean Quintana Roo 

con un periodo de recurrencia de 200 años es: 

Vr = 220 km/hr 

Cabe mencionar que el Huracán Gilberto que azotó la zona 

peninsular de Quintana Roo y Yucatán el 14 de Septiembre del938 

present6 velocidades de viento superiores a la antes mencionada 

(con ráfagas de alrededor de 300kn¡/hr). Probablemente este 

hecho cambiará la velocidad regional reglamentaria para el 

diseño por viento. 

La velocidad regional se multiplica por un factor k que 
depende de la topografía del sitio para obtener la llamada 
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velocidad básica (Vb). En nuestro caso por ser campo abierto y 

terreno plano, el factor k se tom6 igual a l. Por lo tanto: 

Vb = Vr * k = 220 krn/hr * 1 220 km/hr 

La velocidad del viento varía con la altura sobre el 

terreno. Es por ~sto que para calcular la velocidad a una 

altura "z" es necesario usar la siguiente f6rmula: 

Vz = Vb * (z/lOlª para 10 (ml < z (m) < d (m) 

Por ser litoral, a = 0.14 y d = 200 m segOn la tabla I.4 

de la página I.4.13 del manual antes citado. La altura del edi 

ficio del Centro de Convenciones es z = 23.6 rn. Por lo tanto: 

vz = 220 * (23. 6/10) O· 1 4 = 248 km/hr. 

Finalmente para obtener la velocidad de diseño (Vd}, es 

necesario multiplicar Vz por el factor de ráfaga en la estruct~ 

ra (Fr). Por ser estructura tipo 1, el factor de ráfaga Fr = 1. 

Por lo que: 

Vd = Fr * Vz = 1 * 248 km/hr = 248 km/hr 

Para estructuras del tipo 1 no es necesario tomar en 

cuenta los efectos dinámicos, sino ~nicamente los empujes está­

ticos p~ra la solicitaci6n por viento. Estos se calculan como 

fuerzas perpendiculares a la superficie en que actüan, distri­

buidas sobre el área expuesta, mediante la siguiente ecuaci6n: 

P=0.0048 *G * C* (Vd) 2 

donde: 

G es un factor de reducción de densidad de la atmósfera 

a la altura h (km) sobre el nivel del mar y se calcula mediante 

la siguiente fórmula: 

G = (8 + h) / (8 + 2*hl 

Uon<le h = 0.002 km, entonces: 

G = (8 + 0.002) / (8 + 2 * 0.002) = 0.999 ~ 1.0 

e es el ·Coeficiente de empuje. Para edificios de planta 

rectangular y cubierta a dos aguas se toma C = 0.75 para 
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barlovento y e= -0.68 para sotavento (ver figura 17). 

· P: pr~~-i6n causada por el viento en kg/m2. 

~e esta forma, la presi6n ejercida por el viento en fu~ 

ci6n del coeficiente de empuje.es la siguiente: 

P = 0.0049 * 1 *e* (248) 2 295 •e 

Por lo tanto la presión en el lado de barlovento (C 

Pb = 295 * 0.75 = 221.2 kg/m2 

0.75) es: 

y para la zona de sotavento (C = -0.68): 

Ps 295 * (-0.68) = -200.6 kg/m2 

Para las paredes paralelas a la acci6n del viento, el 

coeficiente de empuje e varia segán la distancia a la que se 

encuentre de la pared que recibe la presi6n debida al viento. 

En consecuencia los valores de P también cambian can la distancia. 

Sean H y L la altura y la longitud del edificio (paralela 

a la acción del viento) respect~varnente. Donde H = 23.6 rn y 

L = 47.0 m. Entonces los valores de C y P serán los siguientes: 

Hasta una distancia· de: Valor de C: Valor de P _(Kg/m2) 

H/3 23.6/3 = 7.87 m e -1. 75 p 

1.5 * H = 35.40 m e -1.0 p 

L = 47.0 m e -0.4 p 

295 * (-1.75) 

295 * (-1. O) 

295 • (-0.4) 

= -516.3 

= -295.0 

= -118.0 

Una vez que ya conocimos estos valores se pueden obtener 

las fuerzas de viento por unidad de altura. Estas son las 

siguientes: 

Fl -516.3 Kg/m2 * 7.87 m = -4063 kg/m 

F2 -295.0 Kg/m2 * (35.40 - 7.87) m = -8121 Kg/m 

F3 -118.0 Kg/m2 • (47.0 -35.40) m = -1369 Kg/m 

El programa ETABS s61n acept~ una fuerza lateral en cada 

direcci6n por nivel. Es por ~sto que se opt6 por sacar la 

resultante de las fuerzas que actüan en las paredes laterales a 

la dirección del viento: 

Fr = Fl + F2 + F3 = (-4063) + (-8121) + (-1369) -13553 kg/m 
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Esta fuerza ~i.su'!tan'te por unidad ci~: aÚ:ura· (Fr) 'actt1a a 

una dist<lncf1! xcak~l~da de la siguiente forma: 

x'.,; lC~l. * hl) + (F2 * h2) + (F3 *. h3)) / Fr 

oÓn~~' hÍ>-~~;. h;' son lcis brazos de palanca de las fuerzas 

Fl, Fi,;-y F3 .'re,spectivamente, p_or lo tanto: 

hl 7.87 / 2 = 3.94 m 

h2 7.87 + ((35.40 - 7.87) / 2) = 21.64 m 

h3 35.40 + ((47.0 - 35.40) / 2) = 41.20 m 

X ((-4063 * 3.94) + (-8121 * 21.64) + (-1369 * 41.20))/-13553 

X = 18. 31 m 

Si el viento viene en la direcci6n x las fue~zas Fy 
(aplicadas ax= 18.31 m) y Fx (aplicadas a y = 39.65 / 2= 19.83 

rn} se calcular~n como sigue: 

Fy Fr * H 

Fx A * (Pb + Ps) 

donde: 

H es la altura de entrepiso (m) 

A es el lirea (m2) de la pared a la que se le estli apl!_ -

cando Fx en el nivel correspondiente. 

Para nivel 6.30 con H = 4.30 m 

Fy -13553 kg/m * 4.30 m = -58278 kg 

FX (39.65 * 4.3) m2 * (-221.2 + (-200.6))kg/m2 = -71914 kg 

Para nivel 10.90 con H = 4.60 m 

Fy -13553 kg/m * 4.60 m = -62348 kg 

Fx (39.65 * 4.fi) m2 • (-221.2 + (-200.6))kg/m2 = -76932 kg 

Para nivel 15.90 con lt 5.0 m 

Fy -13553 kg/m • 5.0 m = -67765 kg 

Fx (39.65 • 5.0) m2 * (-221.2 +(-200.6) )kg/m2 = -83622 kg 

Para nivel 18.50 con H = 2.60 m 

Fy -13553 kg/m * 2.GO m = -35238 kg 
Fx (39.65 * 2.6) m2 * (-221.2 +(-200.6))kg/m2 = -43483 kg 
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Para nivel 23.6 con H = 5.10 m 

Fy -13553 kg/m * 5.10 m = -69120 kg 

Fx (39.65 * 5.1) m2 * (-221.2 + (-200.6)) kg/m2 = -85294 kg 

Ver gráficas 13 y 14 de deformaci6n de la estructura 

debido al viento en la direcci6n X. 

CompareITTos ahora las solicitaciones por sismo con las -

fuerzas por viento. Para ésto realizaremos el siguiente anál~ 

sis sísmico estático. 

Los pesos por nivel fueron obtenidos de los archivos de 

salida del ETABS. Se tomará el valor del factor de comportamiento 

s!smico como Q = 3. El valor del Coeficiente sísmico será de 

c = O. 04 como lo marca para la zona de Canceín el "Manual de --
Diseño de Obras Civiles"de la Comisi6n Federal de Electricidad. 

Análisis sísmico estático: 

Nivel Wi Hi hi ac Wi*hi ac Fi (sismo) 

i (t) (ml (m) (t m) (kg) 

5 1914 5.10 21.6 41,342 43,029 

4 1450 2.60 16.5 23,952 24,930 

3 3100 5.00 13.9 43,090 44,849 

2 2758 4.60 8.9 24,546 25,548 

1 1738 4.30 4.3 7,473 7' 778 
Suma 10,960 140,403 146'134 

donde: 

Vb = (c/Q) * :[w = (0.04/3) * 10,960 = 146 .133 t 

O(. = Vb / 2: W*h ac = 146.133 / 140,403 = 0.001041 

Fi (sismo) =O(. * Wi * hi ac 

Tabla de comparaci6n de fuerza~: 

Nivel Fsi (sismo) Fvxi (viento) Fsi/Fvxi 

i (t) (t) 

5 43.029 85.294 0.50 

24. 930 43.483 0.57 

44.849 83.622 0.54 
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Nivel 

2 

Suma 

Fsi (sismo) 

25.548 

7.778 

146.134 

Relaci6n entre sumas: 

Fvxi. (viento) 

76.932 

71.914 

361.245 

r = iFs /í.FVX = 146:134/361.245 0.40 
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FILE : CONV2.PST 
~ LOAD CONO IT ION : A 
:::J> 

~ TOP LEVEL : AZO 
BOTTDM LEVEL : PB 
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FILE CONV2.PST 
LOAD CONDITION A 
TOP LEVEL TER 
BDTTDM LEVEL TER 
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3,- METODO DE ANALISIS 

A) Breve Descripci6n del ETABS 

Para llevar a cabo el análisis del Centro de Convenciones 

se utiliz6 el Programa ETABS (Extended Three Dimensional -

Analysis of Building Systems), éste es el más reciente de 

la serie TABS y está orientado para utilizarse en computa­

doras personales con disco duro. El programa, como la 

gran mayoría de los de su tipo, basa su análisis en eleme~ 

tos finitos y el rn~todo de las rigideces. 

El programa idealiza a la estructura como una combinación 

de marcos verticales y sistemas de muros, intercone~tados 

por un diafragma horizontal rígido en su plano. Sistemas 

de diagonales pueden ser incluidos en el modelo. La form~ 

laci6n de los muros se basa en una membrana isoparam~trica 

de elementos finitos, con la rigidez rotacional definida -

en su plano. El programa permite modelar edificaciones 

con huecos en el sistema de piso. 

En el análisis se consideran las deformaciones por cortante, 

por flexi6n, y axiales de todos sus elementos. En vigas, 

las deformaciones axiales s6lo son consideradas en áquellas 

aisladas del sistema de piso. Esto se debe a que el diafra~ 

ma horizontal tiene rigidez infinita en su plario, pero nula 

fuera de éste. De manera similar, los muros no tienen 

rigidez más que en su plano. 

Se sabe que las dimensiones de los miembros tienen un gran 

efecto en la rigidez de la estructura. Un análisis basado 

en una geometría de centro a centro, como lo hacen la 

mayoría de los programas e.x.i~Le1tlt=l:i, en general ~obreestima 

las deflexiones. El programa considera una zona rígida 

(no deformable) en las uniones, lo que se traduce en una -

reducci6n de la longitud libre de los elementos. La nueva 

longitud queda definida por: 

L' = L - z (Ri + Rj) ••• (1) 
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donde: 
Ri, . Rj: sOn ').Os ·'p.er~1teS ~de. laS · trábes' (o ·1as -airnensiones 

de ras secciones de ~.1a·s c~l1:1mnéls) e"n '.los ex tiernos i y j 

de l;. ,;alumna (trabe) • 

·es el poré:entaje de ·la uni6n que se considera rígido. 

Los efectos P-delta son incorporados al programa como -­

una correcci6n geométrica a la matriz de rigidez. En una edifi 

caci6n con buena relaci6n rigidez/peso los efectos P-delta son 

poco significativos, llegándose a presentar incrementos menores 

al 1Ü% en los desplazamientos y las fuerzas de los elementos. 

Si el peso de la estructura es muy elevado en comparación con -

la rigidez a fuerza lateral, los desplazamientos y fuerzas 

pueden elevarse en un 30% al incluir en el análisis los efectos 

P-delta. Si el efecto P-delta es muy grande pueden aparecer -­

singularidades en la soluci6n, lo que indicaría inestabilidad -

de la estructura. 

les y 

s1. 

hl programa se le cspccif ic~n 3 tipos de c~rgas vcrtica­

horizontalcs estáticas linealmente independientes entre 

La estructura se analiza bajo diferentes combinaciones de 

carga. Las combinaciones de carga no son más que combinaciones 

lineales de las 5 cargas estáticas y 3 din~micas de que dispone 

el programa. Cada viga puede cargarse con 3 cargas verticales 

diferentes, las cuales pueden corresponder a carga muerta, viva 

y viva reducida. Las 2 cargas laterales se pueden usar para 

aplicar fuerzas s!smicas estáticas o de viento en direcciones -

ortogonales. Las 3 áargas dinámicas se pueden usar para hacer 

un análisis paso a paso o por espectro de respuesta. Para el 

caso en que las fuerzas laterales correspondan a un análisis 

por viento, el programa permite aplicar fuerzas horizontales a 

las columnas <lcucu!h.;'CL.:-tJ.:.s J'2:1 LliufldSJl(!ct, Esld t;:S la ani;:.:Q 

forma de que estas columnas sean cargadñs con fuerzas horizontales. 

El peso propio de los elementos estructurales pueden ser 

automáticamente calculado 0 incluido paril el an~lisis en cua!_ -

quiera de los 3 grupos ele cargas verticales e El peso de las 

vigas se transforman en una cargn uniformemente distribuida. 
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El peso de las columnas y diagonales se toma en cuenta con una 

fuerza en la parte superior de las mismas. Finalmente, el 

peso de los muros se convierte en dos fuerzas aplicadas en las 

esquinas superiores de los mismos. 

El programa cuenta además con unos postprocesadores de 

diseño y graf icaci6n como son: CONKER (diseño de trabes y -

columnas de concreto), WALLER (diseño de muros de concreto), y 

STEELER (diseño de elementos de acero). Los postprocesadores 

de diseño de elementos de concreto se basan en el reglamento -

del ACI-83, mientras que el postprocesador que diseña en acero 

se basa en el reglamento del AISC. Los postprocesadores de 

diseño s6lo revisan condiciones de falla por resistencia, pero 

no revisan estados de falla por condiciones de servicio. El -

postprocesador gráfico resulta de gran utilidad, pues cualquier 

error en la geometría de la edif icaci6n es rápidamente identi­

ficado. Además nos permite ver la forma en que se deforma la 

estructura ante diferentes condiciones de carga. 

B) Datos de Entrada del ETABS 

El archivo de entrada consta de los siguientes bloques 

de información (algunos de ellos son opcionales}: 

Control 

Masas (opcional) 

Niveles 

Propiedades de materiales 

Secciones de los elementos 

Definición del marco 

Localizaci6n del marco 

Fuerzas estáticas laterales (opcional) 

Espectro de respuesta, (opcional) 

Aceleraciones de algGn sismo (opcional) 

Condicione~ de ctirg~ (opcional) 

Los datos de control especifican los datos generales de 

la estructura, como son el nómero de pisos, nümero de marcos, 

ndmero de propiedades de materiales y secciones, namero de 
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modos-que se desea obtener, etc. Aqu! también se especifican 

qu~ bloques opcionales serán usados para que el programa haga 

el an&lisis correspondiente. 

Los datos de las masas son indispensables si se desea -

hacer cualquier tipo de análisis dinámico: obtener modos de 

vibrar, análisis por espectro de respuestas, o paso a paso. 

Los centros de masa y momentos de inercia de las masas pueden 

ser calculados automáticamente si se activa el bloque de masas; 

en caso contrario, se deberc'.'i.n especificar en el bloque de niveles. 

En el tercer bloque se le asigna un nombre único a cada 

nivel, as! como altura y masa. De este momento en adelante 

los niveles scr5n referidos por el nombre que se le ha dado en 

esta sección. En esta sección es posible.asignar rigideces 

externas al nivel en dos direcciones ortogonales horizontales 

además del sentido rotacional. 

En el bloque de n1ateriales se piden las principales pr~ 

piedades como el módulo de Young (E) y el de Poisson (~). Los 

materiales pueden ser etiquetados corno acero, concreto, muros 

de concreto, u otro, para de esta forma ser reconocidos por 

los postprocesadores como tales. Se pide adem5.s el peso volu­

m~trico para que sc.:i posible el cálculo automáLico del peso de 

los elementos estructurales. El rn6dulo de cortante, también -

requerido por el programa, es calculado con la siguiente f6nnula: 

G E / 2 (l + ~ ) 

Todas las secciones de los elementos son establecidas -

en el bloque de secciones. Este bloque se subdivide en cuatro 

(dependiendo de los elementos presentes}: columnas, vigas, di! 

gonalcs y muros. Rl programa puede calcular las propiedades -

geométricas para los tipos de secciones m5.s usuulcs (rectangu­

lar, "!", y cajón) c:rJn .::fil0 riarle l.:i:3 di¡¡,...:1·.;.;iul11..!.::> Ue lu secc1ón. 

En el caso en que algún elemento no corresponda a alquno de -­

estos tres tipos de secciones, el programa pedirá las siguientes 

propiedades~ Arca axial y de cortante, m~mcnto polar de inercia, 

momentos de inercia, módulos de sección elásticos y pl.1sticos, 
y radios de giro de la sección. 
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Esta~··_propiedades deberán ser calculadas por separado. Para -

·e'l caso de los muros la tinica dimensi6n pedida es el ancho. 

Para los cuatros grupos el programa pide el tipo de material -

de que está formada la sección. 

El bloque de la definición del marco se debe repetir 

tantas veces como marcos diferentes tenga el edificio. El blo 

que se subdivide en las siguientes partes: control del marco, 

coordenadas de las líneas de columnas, conectividad de trabes, 

cargas laterales en las columnas, cargas verticales en las tr~ 

bes, localizaci6n de elementos, y asignaci6n de cargas en colu~ 

nas y trabes. En los datos de control del marco se le asigna 

a éste un nombre único y se especifican los números de ltneas 

de columnas, conectividades de vigas, diagonales, paneles, y 

núrner~ de cargas verticales. Para que quede definida la orien­

tación de las columnas, al dar las coordenadas de las líneas de 

columnas, también se especifica el ángulo que guarda la dircc -

ci6n mayo:c con el eje X global. El programa permite las 

siguientes cargas en las vigas: carga uniformemente distribuida 

4 cargas concentrLidas, momento y fuP.rza vertical en cad.:i '-"xtremo 

La forma de generar los elementos permite articulaciones en los 

mismos, así como liberaci6n del sistema de piso. ScgQn la con­

vención del ETABS, los elementos de un nivel están en ese nivel 

(trabes), o del nivel hacia abajo (columnas, diagonLiles y muros). 

Una vez definidos los marcos tipo, se les d~ su ubicación 

y orientaci6n respecto a los ejes globales a la totalidad de -­

los marcos que forman la estructura. !lasta aquí el modelo con­

templa la geometría y las cargas verticales. Los dos bloques 

restantes de datos se rcf iercn a las solicitaciones laterales a 

las que puede someterse el modelo: cargas laterales est~ticas y 

dinámicas. En el bloque de cargLis lntcr.:ilcs estri.ticas se pco:m.!_ 

ten dos condiciones de carga, en cada condici6n se piden las -

fuerzas en X y 1 (Globales) así como las coordenadas del punto 

de aplicación de las mi~H"\ld.S. El úl t.imo bloque Je solicitaciones 

es el correspondiente al análisis dinámico, ya sea por espectro 

o paso a paso. Si el an5li5is es por espectro de respuesta, 

este espectro se debe introducir al archivo por medio de pares 
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de valores de período y aceleraci6n. Este análisis permite 

evaluar las fuerzas para tres diferentes direcciones de sismo 

al mismo tiempo. Si se desea analizar la estructu~a paso a -

paso se le debe proporcionar al programa coordenadas de puntos 

de un registro de aceleraciones de algGn temblor. 

El Gltimo bloque de inforrnaci6n de que puede ser provi~ 

to el programa consta de las combinaciones de carga bajo las -

que se desea sea analizado el modelo. El cuerpo de casa de 

máquinas fue analizado bajo las siguientes combinaciones de 

carga: 

Combinaci6n l: CM + cv 
Combinación 2: 0.9 CM + Vientox +0.3 Vientoy 

Combinación 3: 0.9 CM +0.3 Vientox + Vientoy 

Combinaci6n 4: 0.9 CM - Vientox - o. 3 Vientoy 

Combinaci6n 5:0.9CM -0.3 Vientox - Vientoy 

La razón de usar Gnicamente el 90% de la carga muerta se 

debe a que de esta manera los momentos de volteo serán mayores. 

En las gráficas 2 a 11 se puede Vtr la e$tructura que se 

modela, as1 como las dimensiones de trabes por nivel y de colu~ 

nas (de secci6n constante con la altura). En el modelo, la 

armadura se introdujo como una viga equivalente articulada en -

sus extremos. Esto se debe a que la cuerda superior no es 

horizontal y por consiguiente se tendría que generar un piso 

para cada nudo a diferente nivel. El análisis de los elementos 

de la armadura se hizo con otro progra¡na. 

C) Datos de Salida del ETABS 

Una vez que el programa corre adecuadamente crea cinco -

archivos con el nombre del Archivo de Entrada pero con diferen­

tes extensiones: DSP, EIG, FRM, PST y STR. El primero de los -

archivos (DSP) contiene los desplazamientos del sistema de piso 

las reacciones en la base y los desplazamientos por linea de -­

columna en cada nivel. Si se desea conocer la deflcxi6n de 

a~guna trabe se debe dividir a 6sta colocando una l!nea de colu~ 
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nas al centro, y la deflexi6n será reportada en dicha colUJnna 

en el nivel en que se encuentre la trabe. Siguiendo este pro­

cedimiento se encontr6 que la deflexi6n m~xima fue de 2.5 cm -

en las trabes de 15 rn de claro del nivel 15.90. 

El segundo archivo (EIG) contiene lo referente a las 

propiedades dinámicas Qe la edificaci6n, como períodos, eigen­

vectores, y fáctorcs de participaci6n de cada dirección (X,Y y 

rotaci6n) para cada modo. Como la Casa de M~quinas no fue 

analizada bajo solicitaci6n dinámica no se cuenta con estos 

resultados. El archivo con extensión FRM. lista los elementos 

mecánicos (para cada combinaci6n de carga) cbn los que deberá 

hacerse el diseño. Para el caso de las trnbes los elementos -

mecSnicos son reportados en cinco puntos (extremo I, 1/4 L, 

1/2 L, 3/4 L, y extremo J), a menos que la trabe no se encuentre 

cargada, en cuyo caso el diagrama es lineal y el reporte de 

los extremos resulta suficiente. En las figuras 1 a 4 se mue~ 

tran las convenciones de signos usadas en el archivo. 

El cuarto archivo (PST} contiene todos los datos di 1 

modelo como la geometría, elementos mcc~nicos y desplazamientos. 

Este archivo no puede ser visto, pero es necesario para el uso 

de postproccsadores. 

Por tíltimo el archivo de salida STR contiene por marco, 

los desplazamientos relativos de entrepiso, las propiedades de 

inercia dinámica, y los cortantes y torsiones por entrepiso. 
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III.- DISEl'IO ESTRUCTURAL: CONCRETO 



1.- DISE90 DE COLUMNAS 

El diseño de las columnas se hizo de acuerdo con lo 

estipulado en las "Normas Técnicas Complementarias para Diseño 

y Construcci6n de Estructuras de Concreto del Departamento del 

Distrito Federal", y los elementos mecánicos empleados son los 

obtenidos de la corrida del ETABS multiplicados por el corres­

pondiente factor de carga (1.5 para cargas gravitacionales y -

1.1 para cargas accidentales). 

El diseño en las columnas se hizo con la ayuda de un 

programa, pero con el objeto de mostrar la fonna en que trabaja 

dicho programa se hará el diseño de una columna a mano. Para 

que el diseño sea representativo, se escogieron las do~ colum­

nas más problemáticñ.s: la Cll (en la intersección c1c los ejes 

34a y Gl) y la Cl4 (intersección de ejes 34a y G4). La colum­

na Cll es de orilla y en el nivel 15.90 recibe una trabe de20m 

entre ejes de columnas, y por su parte la columna C14 tiene 

doble altura y recibe trabes de 15 y 16 metros en su dirccci6n 

mayor. Las columnas se analizarán en el nivel 6.30 por ser el 

entrepiso en que las combinaciones de elementos rnecá.nicos son 

más desfavorables. 

Datos de diseño para elementos de concreto: 

f'c 250 kg/cm2 

f*c o.a * f'c = 200 kg/cm2 

f"c O. 85 * f*c = 170 kg/cm2 ya que f*c:::;: 250 kg/cm2 

fy 4200 kg/cm2 

A) Diseño por Flexocompresi6n: 

Lo primero que calcularemos es la relaci6n kH/r para 

ver si se deben considerar los efectos de esbeltez. Si esta 

relación llega a ser mayor de 22, los efectos de esbeltez deb~ 

rán se1: cons,iJcra..d.0.s, ::::;i por otro p.:i.rtc la !."'claci6n ~s m<lyor ;; 

100 se deberá hacer un análisis de segundo orden. Calculemos 

ahora el factor de longitud efectivo en cada dirección, 6ste -

se obtiene de un nomograma a partir de los valores: 
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Ga (EI/L) columnas / (EI/L) trabes (nudo superior) 

Gb (EI/L) columnas / (EI/L) trabes (nudo inferior) •.• (l) 

i) Para la columna 11 se obtuvieron los siguientes resultados: 

l.O (empotramiento) Gal< 

Gbx 

Gay 

Gby 

(0.0299 / 4.30 + 0.0299 / 3.5) / (0.072 / 12.6).·= 2.71 

1.0 (empotramiento) 

(0.0229/4.30 + 0.0229/3.5)/(0.0171/7 + 0.0171/8) = 2.59. 

con lo que consultando un nomograma se obtiene: 

kx l. 55 

ky l. 53 

como se trata de una sección de 70*80 los radios de giro serán: 

rx = .,[IX7A 
ry = ..¡Iy/A 

/2,986,666 / 5600 

\/2,286,666 / 5600 

23.094 cm 

20.207 cm 

y sustituyendo los valores encontrados obtenemos: 

kx * H / rx 

ky * H / ry 

l.55 • 430 / 23.094 

l.53 • 430 / 20.207 

28.87">22 

32.56)>22 

por lo que en esta columna sí hay que tomar en cuenta los efe~ 

tOs de esbeltez. 

ii) Para la columna Cl4 se obtuvieron los siguientes resultados: 

Gal< l. o {empotr.:imiento) 

Gbx (0.0384/7.BO + 0.0384/3. 70) / (2*0.0171/6.85) = 3.07 

Gay ~ l. O (empotramiento) 

Gby (0.0486/7.BO + 0.0486/3.7)/(0.110/15 + 0.110/16) l.36 

con lo que de un nomograma se obtiene: 

kx l. 58 

ky l. 40 

CO[\l.O se trata rlc una secci6n de 90*80 los radios de giro liOil: 

rx 

ry 

v'3,840,000 / 7200 

v'4,860,000 / 7200 
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Y. sustituyendo los valores encontrados obtenemos: 

kx * H / rx 

ky * H / ry 

1.58 * 780 / 23.094 

1.40 * 780 / 25.9& 

53.3t>,?<l 

42.03 >22 

Por lo que para el diseño de esta columna también habrá 

que tomarse en cuenta los efectos de esbeltez. 

Cuando los efectos de esbeltez no pueden ser aesprecia­

dos, los momentos de diseño se obtendrán de: 

Me = Fab*M2b + Fas*M2s 

donde: 

Fab Cm / ( 1 - (Pu/Pe)) :;,. 1.0 

Cm 0.6 + 0.4 (Ml/M2) ~ 0.4 

Pe ~Fr*Pi 2•EI/ (k ll) 2 

EI 0.4 Ee Ig / (1 +u) 

Fas 1 + (Wu/H)/(R/Q - l.2*Wu/H) 

••• (2) 

•••• (3) 

••• (4) 

••• (5) 

••• (6) 

••• (7) 

y donde: 

u: relaci6n del máximo momento de diseño por carga 

muerta y máximo momento total.· 

Wu: suma de las cargas de diseño acumuladas desde el 

extremo superior del edificio hasta el entrepiso 

considerado. 

R: rigidez de entrepiso, definida como la fuerza 

cortante del entrepiso entre el desplazamiento -

relativo de los niveles que lo limitan. 

Q: cantidad definida para en diseño por sismo e-igual 

a uno si no se está haciendo un an5lisis sísmico. 

M2b:mayor de los.mómentos de diseño producido por 

cc:t.rg.:1.s ver ti e;:::. le~, .. o r:'.cnor al prov0~arlo pnr ln 

excentricidad accidental. 

M2s:mayor de los momentos de diseño causado por cargas 

laterales. El valor de M2s es cero si la estruct~ 

ra está restringida lateralmente. 
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Ml y M2: momentos• menor y maye::· en la columna. El 

signo de la relación Ml/M2 será positivo si la 

la columna se flexiona en curvatura simple, y 

negativo si el miembro se flexiona en curvatura 

doble. 

En la tabla 1 se presentan los elementos máximos de las 

dos columnas que se diseñan. 

i) Para la columna Cll (70*80): 

De acuerdo con el programa de análisis: 

Mlx 17,441 t m 

M2x 59,273 t m y curvatura doble 

Mly 756 t m 

M2y 6,476 t m y curvatura doble 

con estos resultados sustituimos en (4) y obtenemos: 

Cmx 0.6 + 0.4(Mlx/M2x) = 0.6 - 0.4(17,441/S9,273) = 0.48 

Cmy 0.6 - 0.4(7S6/6,476) = O.SS 

Calculemos ahora la relación de máximo momento de diseño 

por carga muerta y máximo momento total: 

ux 37,481/S9,273 = 0.63 

uy 2,641/6,476 = 0.41 

sustituyendo en (6) obtenemos: 

Ec = 10,000* VPC = 10,000* l/250 
Igx 1ox00 3¡12 2,986,666 cm4 

158,114 kg/cm2 

Igy 

EIX 

Eiy 

80x7o 3 /12 2,286,666 cm4 

0.4*Ec*Igx/(l + UX) 

0.4*1S8,114*2,986,666/(1 + 0.63) 

0.4*Ec*Igy/(l + uy) 

0.4*1S8,114*2,286,666/(l + 0.41) 

sustituyendo en (5) 

Pcx = Fr*Pi 2 *Eix/(kx*U) 2 

0.8*9. 87*1.1S88 X 10
11

/(1. 5S*.430) 2 

- S4 -

1.1S88 xlOl\g cm2 

2,0S9. 76 t 



T A B L A 1 

Elementos mecánicos de columnas 

Col. Carga F.axial M.mayor V.mayor M.menar V.menor 

11 vertical -714021 -59273 68483 -6266 6908 

11 viento -374414 -334517 42572 6476 6768 

14 vertical -544097 - 4995 8180 -6006 16311 

14 viento -276969 8532 18956 -7587 19779 

Notas: La fuerza axial y los cortantes están en kilogramos, 

y los momentos ~n kilogramos metro. Los nGmeros de la tabla 

ya están multiplicados por el factor de carga correspondiente. 
Los momentos mayores corresponden a los momentos alrededor -

del eje X. 
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Pcy = Fr*Pi 2*Ely / (ky*H) 2 

= o.0•9.01•1.02550 x lo
1

7c1.53*43o) 2 " = 1,011.03 t 

y por consiguiente la carga crítica de la columna es: 

Pcr = 1,871.03 t 

Del programa de análisis obtuvimos los desplazamientos 

y cortantes de entrepiso, necesarios para el cálculo de la 

rigidez de entrepiso: 

dx 0.017 cm 

dy 0.022 cm 

Vx 388,529 kg 

Vy 312,032 kg 

Rx Vx/dx 22,850,000 kg/cm 

Ry Vy/dy 14, 180' 000 kg/cm 

Con los datos anteriores y considerando que Pu = wu 

(carga actuando en la columna), podemos calcular los factores 

de amplificación: 

Wu =Pu= 714,021 kg 

Fabx Cmx/ ( 1 -(Pu/Pcr)) = 0.48/(1-(714,021/1,871,030)) 

0.776<1.0 por lo tanto Fabx = 1.0 

Faby Cmy/(1-(Pu/Pcr)) = 0.55/(1-(714,021/1,871,030)) 

0.89 < 1.0 por lo tanto Faby = 1.0 

Fasx 1 + (Wu/H)/(Rx - l.2*Wu/H) 

1 + (714,021/430)/(22,850,000 - 1.2*(714,021/430)) 

1.0001 

Fasy 1 +(714,021/430)/(14,180,000 - l.2*(714,021/430)) 

1.0001 

los momentos por excentricidad accidental son de: 

caccx 0.05*hx ~ 0.05*80 = 4 cm 
Maccx 0.04*714,021 = 29,641 kg m <M2bx 

eaccy O.OS*hy = 0.05*70 = 3.5 cm 

Maccy 0.035*714,021 = 24,991 kg m.>M2by 

por lo tan to M2by Maccy 
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Los momentos amplificados se obtienen sustituyendo en -

la ecuaci6n (2): 

MCX l. 0*59. 273 + 1.0001*34,517 = 93,793 kg m 

ex Mcx/Pu = 93,793/714,021 = 0.13 m 

Mcy 1.0*24,991 + 1.0001*6,476 = 31,468 kg m 

ey Mcy/Pu = 31,468/714,021 0.04 m 

que son los momentos y excentricidades con los que debe diseñaE 

se. 

ii) Para la columna C14 (90*80): 

los momentos Ml y M2 son: 

Mlx 560 kg m 

M2x 8,532 kg m y doble curvatura 

Mly 479 kg m 

M2y 8,969 kg m y doble curvatura 

y por consiguiente: 

Cmx 

Cmy 

o.6 - o.4(560/8,532) 

0.6 - 0.4(479/8,969) 

0.57 

o.58 

Calculando la relaci6n del máximo momento por carga 

muerta y el máximo momento total: 

ux 

uy 

3,159/8,532 

3,253/8,969 

0.37 

0.36 

sustituyendo en (6): 

Igx 

Igy 

Eix 

Eiy 

90*80 3¡12 

80*903¡12 

3,840,000 cm4 

4,860,000 cm4 

0.4*Ec*Igx/(l+ux) • 

0.4*158,114*3,840,000/(1+0.31) = 2.2436 X 10Ukg an2 

G.4*Ec*Igy/(l+uy) 
11 

0.4*158,114*4,860,000/(1+0.36) = 2.26 X 10 kg an2 

y sustituyendo en (5) obtenemos: 

Pcx = Fr*Pi 2*Eix/(kx*tt) 2 

= 0.8*9.87*2.2436 X 10
11

/(1.58*780) 2 = l·,166 t 
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Pcy = Fr*Pi2*Eiy/(ky*H) 2 

0.8*9.87*2.26x10 11(1.4*780) 2 = 1,496 t 

y por consiguiente la carga critica de la columna es: 

Pcr 1,166 t 

Los desplazamientos y cortantes reportados por el progr~ 

ma para los dos primeros niveles fueron: 

dx 0.038 cm 

dy 0.047 cm 

vx 388,529 kg 

Vy 312,031 kg 

RX Vx/dx 8,910,000 kg/cm 

Ry Vy/dy 6,640,000 kg/cm 

Con los datos anteriores podemos calcular ya los facto­

res de amplificaci6n: 

wu 
Fabx 

Faby 

Fasx 

Pu= 544,097 kg 

Cmx/ ( 1- (Pu/Pcr)) = O. 57 / (1- (544. l/l, 166) )= 1.01>1 

Cmy/(1-(Pu/Pcr)) = 0.58/(1-(544.1/1,166))=1.09>1 

l+(Wu/H)/(Rx-l.2*Wu/H) 

l +e 54 4, 097 /78 o l 1C8, 910.' ooo-i. 2• 544, 097/780)= 1.0001 

Fasy 1+(544,097/780)/(6,640,000-1.2* 544,097/780)= 1.0001 

los momentos accidentales son: 

eaccx 

Maccx 

0.05*hx = 0.05*80 = 4 cm 

eaccx*Pu = 0.04*544,097 

por lo tanto M2bx = Maccx 

21, 764 kg m )> M2bx 

eaccy 

Maccy 

0.05*hy = 0.05*90 4.5 cm 

0.045*544,097 = 24 1 484 kg m)> M2by 

por lo tanto M2by = Maccy 

Los momentos amplificados se obtienen sustituyendo en la 

ecuaci6n (2): 

Mcx l.07*21,764+1.0001*8,532 = 31,820 kg m 

ex Mcx/Pu = 31,820/544,097 = 0.06 m 
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Mcy l.09*24,484+1.0001*7,567 = 34,255 kg m 

ey Mcy/Pu = 34,255/544,097 = 0.06 m 

Que son los momentos y excentricidades con los que se :­

diseñará la columna. 

Como las columnas están sometidas a f lexocompresi6n 

biaxial, se usará la fórmula de Bresler: 

donde: 

l/Pr = l/Prx + l/Pry - l/Pro ••• (8) 

p·r: Carga nominal resistente de diseño aplicada con 

las excentricidades ex y ey. 

Pro: Carga axial resisten.te de diseño (ex=ey=O) . 

Prx: Carga nominal resistente de diseño aplicada con 

una excentricidad ex. 

Pry: Carga nominal resistente de diseño aplicada con 

una excentric~dad ey. 

Si le proponemos un 3% de armado a la columna Cll y un 

1.5% a la Cl4, obtendremos los siguientes resultados: 

· i) Para la columna Cll: 

7 cm: 

Pro = Fr( (1-p) *Ag*f"c+p*Ag*fy) 

o.a e c1-o.03¡•ao•10•11o+o.03•ao•10•4200¡ = 1,303 ,232 kg 

Si proponemos un recubrimiento al eje de varillas de 

dy/hy 73/80 = 0.91 

dx/hx 63/70 = 0.90 

q = p * fy/f"c = 0.03 * 4200/170 0.74 

ex/hx 13/70 = C.19 

ey/hy 4¡qo = o.os 

Con estos datos y con ayuda del diagrama de interacción 

(1) obtenemos: 

Kx 1.5 

Ky 1.1 
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Prx = KK*Fr*b*h*f"c = l.5*0,8*70*80*170 = 1,142,400 kg 

Pxy = Ky*Fr*b*h*f"c = 1.l*0.8*70*80*170 = 837, 760. JCg 

y sustituyendo en (8): 

Pr 1/(1/1,142,400 + 1/837,760 - 1/1,303,232) 

767,862 kg> Pu= 714,021 kg 

por lo que el armado propuesto es suficiente 

ii) Para la columna C14: 

Pro Fr* ( (1-p) *Ag*f"c+p*Ag*fy) 

o. 8 * ( (1-0. o 15) *90*80* l 70+0. 015 *90*80*4200) = 1, 327. 392kg 

y con las siguientes constantes: 

dy/hy = 73/80 = 0.91 

dx/hx = 83/90 = 0.92 

q 0.015 * 4200/170 0.37 

ex/hx 6/90 o. 067 

ey/hy 6/80 0.075 

consultando el diagrama de interacci6n (1): 

Kx 1.1 

Ky 1.15 

Prx 

Pry 

Kx*Fr*b*h*f 11 c 

Ky*Fr*b*h*f"c 

1.l*0.8*90*80*170 = 1,077,120 kg 

1,15*0,8*80*90*170 = 1,126,080 kg 

y la carga resistente de la columna será: 

Pr 1/(1/1,077,120 + 1/1,126,080 - 1/1,327,392) 

940,662 kg >Pu= 544,097 kg• 

Por lo que el armado propuesto es suficiente. Se podr!a 

pensar en 'reducir la secci6n de esta columna, pero ~sto no 

sería conveniente por la gran inercia que tienen las trabes 

(130*60) en comparaci6n con la de las columnas. 

B) Diseño por Cortante: 

Para el refuerzo transversal de las columnas se usarán -

estribos del ndmero 3, y las varillas longitudinales serán del 
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ntlrnero 6 como mínimo y del nrtmero 12 como m&ximo. Segdn el 

Reglamento del Departamento del Distrito Federal la separaci6n 

de estribos no debe ser mayor de: 

S < 850*Dlong / VfY = 850*2.54 / \/'4200 = 33.3 an ~ rige 

S< 48*Destr :· 48*0.95 = 45.6 cm 

s< b/2 35 cm (para la columna de 70*80) 

= 40 cm (para la columna de 90*80) 

El Reglamento estipula además que la separaci6n máxima 

de estribos se reducirá a la mitad en la zona cercana a la 

uni6n con la trabe, en una distancia no menor a: la dimensi6n 

transversal máxima de la columna, 1/6 de la altura, 6 60 cm. 

Los estribos se deben colocar de tal forma que cada barra long~ 

tudinal de esquina, y una de cada dos conSecutivas de la peri­

feria, tenga soporte ·lateral suministrado por el doblez de un 

estribo con un angulo interno no mayor de 135 grados, además -

ninguna varilla que no tenga soporte lateral debe distar más -

de 15 cm ·ae otra con soporte lateral. 

La fuerza cortante que torna el concreto en elementos 

sujetos a flexi6n se calculará con: 

ver Fr*b*d*(0.2 + 30*p)* Vf*C si p < 0.01 

o 

ver = o.S*Fr*b*d* ../f*é si P>0.01 ••• (9) 

y nunca deberá tomarse mayor a: 

Vu < 2. O*Fr*b*d* '{f*C ••• (lO) 

Para elementos suje.tos a flexocompresi6n en los que Pu 

no sea mayor de: 

0.7*f*c*Ag + 2,000 As 

La fuerza cortante que toma el concreto se obtendrá mu! 

tiplicando los valores obtenidos de la expresi6n anterior por: 

1 + 0.007 * (Pu / Ag) 

En el caso en que Pu sea mayor al valor antes especif i­

cado se hará. variar linealmente el factor que afecta a Ver en 
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función de Pu, desde el valor antes· .. espe.cificado has.ta. cero 

para: 

PU Ag * f *c + As * fy 

Una vez obtenida la contribución del concreto a la resi~ 

tencia, la separación de estribos se calcular4 con la siguiente 

fórmula: 

S = Fr*Av*fy*d/(Vu - Ver) < Fr*Av*fy/(3.S*b) 

i) Para la columna Cll (70*80): 

••• (11) 

Como la columna tiene el 3% de armado, y suponiendo que 

el acero se distribuirá igual en cada una de las 4 caras de la 

columna, el porcentaje de refuerzo por cara es: 

p = 0.03/4 0.0075 

0.7*f*c*Ag + 2,000*As (0.7*200 + 2,000*0.03)*70*80 

1,120,000 > Pu = 714,021 kg 

por lo que: 

ver (1 + 0.007(Pu/l\g))*Fr*b*d*(0.2 + 30*pl* ./FC 

(l+o .007 (714 ,021/5 ,600) )*O .8*80*63 (0.2+30*0.0075)* ffoO 

45,863 kg 

vu 68,483 kg < 2.0*Fr*b*d* J2QO 114,042 kg 

y la separación de estribos será: 

S 0.8*2*0.71*4,200*63/(68,483-45,863) = 13.3 cm 

por lo que se colocarán estribos del níimero 3 a cada 10 cm en -

el centro y a cada 7 cm en la zona cercana a la uni6n con la 

Lrabe. 

ii) Para la columna Cl4 (80*90): 

Nuevamente suponiendo que el 1.5% del refuerzo de la 

columna está distribuido en sus caras: 

p 0.015/4 = 0.00375 
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o.7*f*c*Ag+2,ooo•As (0.7*200 + 2,000*0.015)*90*80 

1,124,000> Pu• 544,097 kg 

por lo que: 

Ver• (l+0.007(544,097/7,200))*0.8*90*73(0.2+30*0.0038)* {200 

- 35,516 kg 

Vil - 19, 779 kg < 2.0*Fr*b*d* l2rSO - 148,662 kg 

Como Ver~ Vu no se·requieren estribos por cortante, pero sí -

para confinar al ndcleo y evitar el pañdco de las varillas 

longitudinales en caso de sobreesfuerzo de las mismas. Se 

colocarán estribos del n~mero 3 a cada 30 cm en los 4/3 ~entr~ 

les de la columna, y estribos a cada 10 cm en los extremos 

. superior e inferior. Para mayor claridad ver figura 5 

se muestra el armado de una columna. 
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FIGURA 5 ARMADO DE UNA COLUMNA 
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2.- DISENO DE VIGAS 

Para el edificio de Centro de Convenciones del Hotel Coral 

Beach Canean, se diseñó un gran ntírnero de vigas continuas. En esta 

tesis se pretende mostrar la forma en que ~stas se diseñarontamando 

a Inanera de ejemplo las vigas de concreto reforzado con mayores 
claros y sometidas a cargas grandes. 

Teniendo este objetivo en mente, se analizará la viga co~ 

tinua del eje G2 (paralelo al eje de las xl del nivel 15.90 (conve~ 

cienes). Esta trabe se diseñ6 por flexión y cortante. Además se -

revis6 por torsión, flecha, agrietamiento y vibración. 

Para el diseño de vigas se sigui6 lo estipulado en"las 

"Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcci6n de 

Estructuras de Concreto" del Departamento del Distrito Federal. Es 

decir, se sigui6 la Teoria de Diseño último o del Diseño Plástico. 

Los elementos mec~nicos para diseño fueron obtenidos de 

los archivos de salida del Programa ETABS. Cabe mencionar que por 

tratarse de un análisis tridimensional, existe la presencia de 

momentos torsionantes en las trabes. En la tabla 2 se indican los 

elementos mecánicos obtenidos para cada trabe del eje que se anali­

zar&. Estos están ya multiplicados por el factor de carga que es 

1.5 para cargas gravitacionales (como ya se mencion6 anteriormente) 

y de 1.1 para cargas accidentales. 

Diseño de la trabe 1 del Eje G2 

DA TO s 

b 60 cm 

h 150 cm 

d 142 cm 

recubrimiento 4 cm 
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TABLA 2 

ELEMENTOS MECANICOS DE LAS VIGAS Y AREAS DE ACERO CORRESPON-

DIENTES. 

Nota: Los valores ya están multiplicados por el factor de -

carga correspondiente. 

PARA LAS VIGAS EN EL EJE G2: 

Localizaci6n Momento As Cortante Sep Torsi6n 
(kg m) (cm2) (kg) (cm) (kg m) 

VIGA l (1.50 * 0.60): 

Extremo I -262766 53.03 -128865 8.00 -21.999 

1/2 claro +236919 47,40 - 27627 30.00 

Extremo J -220052 43. 77 118094 0.00 

VIGA 2 (l. 20 * o. 50): 

Extremo I -147598 36. 87 -50796 10.00 -243 

1/2 claro + 11673 20.13 34322 25.00 

Extremo J -163760 41.34 56275 10.00 

VIGA 3 (1.50 • o. 60): 

Extremo I -272406 55.16 -124342 8.00 22140 

1/2 claro +246221 49.41 19273 30.00 

Extremo J -318296 65.52 1342QO 8.00 

VIGA 4 (1.20 * O. SO): 

Extremo I -118384 29.05 -44752 10.00 767 

1/2 claro + 47371 20.13 18108 25.00 

Extremo J - 47128 20.13 34029 10.00 
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A) Diseño por Flexión: 

Cálculo de porcentajes m1nimo y máximo de acero: 

El reglamento marca que el porcentaje mínimo de una secCi.6n 
rectangular será: 

Pmin 

Pmin 

0.7 * (f'c / fy) 

0.7 * (250 / 4200) = 0.00264 

Por lo tanto el área de acero mínimo será: 

Asmin = Pmin * b * d = 0.00264 * 60 * 142 = 22.49 cm2 

El porcentaje de acero para que ocurra falla balanceada es: 

Pbal 4800 

fy + 6000 

Pbal = 0.01905 

~= 
fy 

--'-4~8 º~º~- * 17 o . 
4200 + 6000 4200 

Entonces el porcentaje de acero máximo es: 

Pmax = 0.75 * Pbal = 0.75 * 0.01905 0.01429 

Obteniendo así un área de acero máxima de: 

Asmax = 0.01429 • 60 * 142 = 121.75 cm2 

Por las hipótesis del diseño plástico y por condiciones de equf 

librio se obtiene la siguiente fó'rmula para resistencias a 

flexión (despreciando el área de acero a compresión): 

Mr = Fr * b * d 2 * f"c * q * (1 - O. S*q) ••• (1) 

fy fy As 
donde: q * p ••• (2) 

f"c f"c b * d 

De (1) se obtiene: 

Mr 

Fr * b * a2 * í"c 
q * (1 - o. 5 * q) ••• (3) 

Sea: 
Mr 

k = Fr * b * d 2 * f"c 

Sustituyendo en (3) se obtiene: 

k = q * (1 - o. 5 * q) 
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k = q - 0.5 * q 2 

q 2 - 2q + 2k = o 

Me queda una ecuaci6n de segundo grado del tipo: 

ax2 + bx + e = O donde la soluci6n est~ dada por: 

-b :!:. Jb2 - 4 * a * e 
X 

2a 

2 ± v (-2)2 - 4 * 1 * 2k ±J/4 * (1 - 2k) 
q 

2 * 1 2 

q 1 :!:.~ 
Oe·esta ecuaci6n se obtienen dos valores de q. El valor corre~ 

to ~s el que se obtiene al restar la raíz. Por lo tanto: 

q ••• (4) 

i) Para momento negativo: 

Extremo I: 

Sabemos de los resultados del ETABS que en el extremo I de la 

trabe 1: 

Mr Mu= 175,177.3 kg m * 1.5 = 262,766 kg m 

Mr 262,766 kg m 26,276,600 kg cm 

Obteniendo el valor de k: 

Mr Mr Mr 
k = 

Fr * b • d • f"c 0.9*60*(142) 2•110 185,105,520 

26,276,600 kg cm 
k 0.14195 

185,105,600 kg cm 

sustituyendo el valor de k en (4): 

q = 1 -~ = 1 - v1 - 2 • o.1419s 0.15378 
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Despejando el área de acero (As) de (2) ·se c;>btiene: 

As = 

As 

f"c 

fy 

170 

4200 

* b * d * q 

• 60 * 142 • q 344.8571 • q 

sustituyendo el valor de q se obtiene: 

As= 344.8571 * 0.15378 = 53.03 cm2 

Por lo tan to: 

As (-) 53.03 cm2 

••• (5) 

Se proponen para el armado por momento negativo en el Extremo 

5 varillas del ntlmero 10 más 3 varillas del ndmero 8, lo que -­

nos dá la siguiente área de acero: 

As (-) = (5 * 7.92) + (3 * 5.07) 54.80 cm2 

Momento negativo en el extremo J: 

Sabemos de los resultados del ETABS que en el Extremo J de la -

trabe 1: 

Mr Mu= 146,701.3 * 1.5 220,052 kg m 

Mr 22,005,200 kg cm 

Obteniendo el valor de k: 

22,005,200 kg cm 
k = 0.11888 

185,105,600 kg cm 

Sustituyendo el valor de k en (4): 

q = 1 - '1/1 - 2 • 0.11888 = 0.12694 

sustituyendo el valor ele q en (5): 

As= 344.8571 • 0.12694 = 43.77 cm2 

Par lo tan to: 

As(-) = 43.77 cm2 

Se propone el mismo armado que para el Extremo I. 
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Para momento positivo: 

Sabemos de los resultados del ETABS que .a la'· mitad del.claro de 

la trabe 1 tenemos que: 

Mr = 157,946 * 1.5 236,919 kg m 23;691,900 kg. cm 

Obteniendo el valor de k: 

23,691,900 kg cm 

185,105,600 kg cm 

sustituyendo el valor de k en (4): 

k = = 0.12799 

q = l - ..ji -.2 * 0.12799 = 0.13744 

Sustituyendo q en (5): 

As = 344.8571 * 0.13744 47.40 cm2 

Por lo tanto: 

As(+) = 47.40 cm2 

Se propone para el armado por momento flexionante positivo a la 

mitad del claro la siguiente cantidad de acero: 5 varillas del 

nümero 10, más 3 varillas del nümero 6, lo que nos dá la siguie~ 

te Srea de acero: 

As ( +) = ( 5 * 7. 9 2) + ( 3 * 2. 8 5) 48.15 cm2 

B) Diseño por Cortante y Tensi6n Diagonal: 

El reglamento marca que para vigas con relaci6n claro a peralte 

(L/hl> S, la fuerza cortante que toma el concreto Ver se calcula 

mediante las siguientes ecuaciones: 

Si P< 0.01 entonces Ver 

Si p > O. 01 entonces Ver 

Fr*b*d* (0. 2+30*p) * ..¡¡;;; 
O. S*Fr*b*d* V'f*C 

Sabemos que L 15 m 

h l. 50 m 
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Revisando si se cumple la condici6n: 

L 

h 

15 
- = 10>5 
l.5 

sí se cumple 

Por lo tanto sí se pueden aplicar las f6rmulas anteriores para 

ver. 

En los extremos: 

AS (-) = 54.81 cm2 (acero a tensi6n) 

Por tanto: 

As(-) 54.Bl 
p --- - ---- = o. 00643 

bd 60 * 142 

como p < 0.01 entonces se usará la f6rmula (6): 

ver Fr * b * d * (0.2 + 30 * p) * ..¡-¡;;¡; 
Ver O.B * 60 * 142 * (0.2 + 30 ·* 0.00643) * {200 
ver 37,BBl kg 

El reglamento estipula que Ver se reducirá en 30% por cada una 

de las siguientes dos condiciones que no se cumpla: 

h < 70 cm 

Ch / bl<6 

En nuestro caso: 

h = 150 cm>7o cm no se cumple 
Ch / bl Cl50 / 60) 2.5 < 6 sí se cumple 

Por lo tanto: 

Ver= 0.70 * 37,BBl = 26,517 kg 

Sabemos de los .resultados del ETABS que en el Extremo I: 

vu = 85,910 * 1.5 = 128,865 kg 

Por tanto: Vu>vcr 

Por reglamento se debe cumplir la siguiente condición: 

Vu < 2 • O * Fr * b * d * \[f*C 
128,865 < 2.0 * o.a * 60 * 142 ·• \[200 = 192,786 kg 
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Por tanto sí se cumple la condici6n 

Además, si se cumple que: 

Vu < 1.5 * Fr * b * d * ~ 

El espaciamiento no debe ser mayor de 0.5 * d, en caso contra­

rio este espaciamiento no podrá ser mayor de 0.25 *d. 

vu = i2a,a65 kg < 1.5 * o.a * 60 * 142 • V20ó = 144,5a9kg 

Entonces el espaciamiento no podrá ser mayor de: 

0.5 d = 0.5 * 142 = 71 cm 

Para conocer la separaci6n de estribos se usa la siguiente 

f6rmula dada pÓr el reglamento: 

Fr Av Fy d (sen&+ cose! Fr Av fy 
s <----

Vu - Ver 3.5 b 

Donde: 

Av es el 4rea transversal de los estribos 

& es el ángulo que los estribos forman con el eje de la viga. 

En este caso E:f = 90° 

Fr Av fy d (sen 90° + cos 90°) Fr Av fy d 
s = ••• (a) 

Vu - Ver vu - Ver 

Sean estribos del na.mero 4, por lo tanto: 

Av = 2 * 1.27 = 2.54 cm2 

y la separaci6n de estribos es la siguiente 

o.a * 2.54 • 4200 • 142 
s = ll.a50 cm 

128,865 - 26,517 

Satisfaciendo as! la siguiente condici6n que marca el reglamento: 

Fr AV fy 
S<----

3.5 b 

o.a • 2.54 • 4200 
40.6 cm 

3.5 * 60 

Se pondrán estribos del No. 4 con S = 10 cm a partir de loe. 

extremos de la trabe hasta una distancia de rn. 
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A la.mitad.del claro: 

As (+) ,,;· 4a.15 cm2 (acero a tensi6n) 

·As(+) 4a.15 
P=-·--= 0.00565 

b * d 60 * 142 

Como p <0.01 entonces Ver se calculará con la f6rmula (6): 

ver o.a * 60 * 142 • (0.2 + 30 • 0.00565) • ..¡¡;;; 
Ver 35,621 kg 

Como.h> 70 cm entonces: 

Ver= 0.70 * 35,621 = 24,935 kg 

De los resultados del ETABS obtenemos Vu: 

vu = 27627 * 1.5 41,441 kg 

Sustituyendo valores en (8) se tiene: 

o.a • 2.54 • 4200 • 142 
73.4 cm> 40.6 cm 

41,441 - 24,935 

Se pondr~n estribos del No. 4 con s = 30 cm en el intervalo de 

la trabe que va desde los 3 a los 9 m de distancia, ya que Vu -

aumenta a medida que nos alejamos de la mitad del claro. 

C) Diseño por Torsi6n: 

Generalmente los efectos de la torsión son secundarios en comp~ 

raci6n con los de las otras solicitaciones, y es por ésto que -

muchas veces se desprecian en el diseño. Sin embargo, a veces 

la torsi6n puede llegar a ser demasiado importante para despre­

ciarla o inclusive convertirse en la acción preponderante. 

Tal es el caso de vigas que soportan marquesinas, vigas de borde, 

vigas curvas, vigas con muros colados exc~ntricarnente, étc. 

En la trabe que se está aquí diseñando, el efecto de torsión es 

importante debido a qne l<'ts trabes secundari.as que esttin semie!!!_ 

potradas a ambos lados de la trabe principal están librando 

claros muy diferentes (12.60 m y 6.a5 m). Esto ocasiona que 

los momentos flexionantes de una trabe secundaria sean mucho 

mayores que los de la trabe contigua produciendo una torsión 
considerable en la trabe principal. 
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•. " ,".~. >.;:<··:,:;;. 
Para poder aplicar las f6rmu~a_s Pi~a" tár¡.i6ri dadas por E>,l 

reglamento se debe cumplir que L > 2 *' h 

En nuestro caso: 

L = 15 m > 2 * l. 50 = 3 m sí se-cumple 

De los archivos del ETABS sabemos que: 

Tu= 14,666 kg m * 1.5 = 21,999 kg m 

El reglamento marca que si se cumplen las dos siguientes 

desigualdades, se necesitará refuerzo por torsi6n: 

(Tul 2 (Vu) 2 

-:-:---::2 + ~ > 1.0 ••• (9) 
(Tor') (Ver) 

Tu> Ter ••• (10) 

Donde: 

Tor 0.6 * Fr * ¿ (x)2 * y * .¡¡;;; 
Tor 0.6 . 0.8 . (60) 2 . 150 * V200 
Tor 3,665,642 kg cm 

Tu 21,999 kg m = 2,199,900 kg cm 

Ter 0.25 * Tor = 0.25 . 3,665,642 = 916,411 kg cm 

Sabemos que ver 26,517 kg. Sustituyendo valores en (9): 

(

2,199,90 

3,665,64 

Además: 

2 2 . 
+(128. 86 :_\ = o. 3602 + 23. 6168 = 23. 9770 > l. o 

26, 511) 

Tu 2,199,900 kg cm> 916,411 kg cm= Ter 

Como se cumplen ambas condiciones (9 y 10) entonces sí -

se necesita refuerzo por torsi6n. 

Por reglamento se debe cumplir que: 

Tu< 1.25 *Ter * J~l-6---(---V-u-----~2~ 
O. 5 Fr b*d • .¡¡;;-;;) 

j ( 128,865 )2 
Tu < l. 25 * 916, 411 * 16 -

o.5 * o.a • 60 • 142 •l/20fi 
Tu= 2,199,900 < 3,407,989 kg cm sí se cumple 
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i) Refuerzo transversal por torsi6n: 

El 4rea del refuerzo transversal se obtiene mediante la 

siguiente ecuaci6n: 

s (Tu - Ter) 
Asv 

Fr * .í1.. * xl * yl * fyv 

Donde: 

Asv área del refuerzo transversal de una rama del estribo 

xl lado menor del estribo 

yl lado mayor del estribo 

y .J)_ se obtiene mediante la siguiente f6rmula: 

..().. 0.67 + (0.33 * ~) <1.5 

.íl. = 0.67 + 0.33 ~ = 1.57) 1.5 

como .íl.. >l. 5 entonces se tomará ..()_ = 1.5 

Sustituyendo valores en: 

(Tu - Ter) (2,199,900 - 916,411) 
~ 
s Fr * ..().. * xl yl fyv o.a • 1.s * 52 * 142 * 4200 

Asv = 0.03449 ~ 

s cm 

Nosotros obtuvimos un refuerzo por cortante con estribos -

del nOmero 4 y separaci6n S = 11.85 cm 

~= 
s 

* l. 27 

11. 85 

cm2 
0.21435 e;¡¡¡-

Entonces el refuerzo transversal total de una rama es: 

As total Av Asv 
(0.5 * )+ 

s s s 

As total (0.5 * 0.21435) + 0.03449 0.14166 de una rama 

s 
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Este debe ser mayor que el. refuerzo l!'.tnimo que se calcula as!: 

~ 
s 

4 Ter - Ter 

Frfixl yl fyv 

3 * 916 ,411 
~~~~~~~~~ = 0.07387 
0.8*1.5*52*142*4200 

~ = 0.14166 > 0.07387 = ~ s! se cumple 
s s 

Como usamos estribos del ntúnero 

de estribos será: 

entonces la separaci6n 

1.27 
s = 8.96 cm 

0.14166 

Por lo tanto, en los extremos de la trabe 1 se utiiizará -

estribos del No. 4 con una sepraci6n s = 8 cm. 

ii) Refuerzo longitudinal por torsi6n: 

Este se calculará mediante la siguiente ecuación: 

Asv fyv 
Ast = 2 * * (xl + yl) * 

s fy. 

Ast = 2 * 0.03449 * (52 + 142) * l = 13.38 crn2 

Entonces por torsi6n se necesitan 13.38 cm2 más de acero -

longitudinal. Se propone añadir 1 vs namero 10 + 1 vs namero 

con la siguiente área: 

Ast = (1 * 7.92) + (1 * 5.07) = 12.99 crn2 

Para el armado de la trabe 1 ver figura 6. 

D) Revisi6n por Deflexi6n: 

Para el cálculo de la deflexi6n Re utilizará el momento de iner 

cia de la sección transformada agrietada. 

Deflexi6n inmediata: 

El momento de inercia se. calculará como: 

Il + I2 + 2 I3 
I = ••• (11) 
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Donde I3 es el momento de inercia a la mitad del claro e -
Il e 12 son los momentos de inercia en los extremos. 

Datos: 

A'sl A's2 = 39.6 crn2 (acero de compresi6n) 

A's3 47.52 crn2 

Asl As2 = 62.73 crn2 (acero de tensi6n) 

As3 48.15 crn2 

Ec 10, 000 ~ = 10, 000 l/250 = 158, 114 kg/crn2 

Es 2.0 * (10) 
6 

kg/crn2 

Es 2.0 * (10) 6 

n 12.65 = 13 
Ec 158,114 

n - 1 = 13 - 1 = 12 

Para calcular la flecha se tomará la carga muerta más una 

carga viva de 40 kg/rn2 tal y corno lo marca el reglamento. 

Cálculo de Il e I2: 

n Asl 13 * 62.73 = 815.49 cm2 

(n - 1) A'sl = 12 * 39.6 cm2 = 475.2 cm2 

Ver figura 7 de la secci6n transformada agrietada l y 2. 

Tomando momentos respecto al eje neutro: 

n As2 (d - e) = (n - 1) A's2 (e - 8) + b e (c/2) 

sustituyendo valores: 

13 * 62.73 (142 - e) 475.2 (e - 8) + 60 (e 2¡2) 

115,799.6 - 815.49 e 475.2 e - 3,801.6 + 30 (c) 2 

30 (e) 2 + 1290. 69 e - 119, 601. 2 = O 

(c) 2 + 43.02 e - 3986.7 =O 

Resolviendo la ecuaci6n cuadr~tica se obtienen los siguie~ 

tes valores: 

el 45.19 aceptable 

c2 -88.21 

ESTA TESIS ffü DEBE 
SAUR .Üf lA ij!íi.LJ 4f~.CA 
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Obtenci6n de Il e I2: 

Il I2. = n 'Asl* (dist ll .2 (n-ll A• sl* (dist 2) 2+b (el 3 ¡3 
.•. . . . 60*(45;19) 3 

Il St5.4~*Íl42-45.19J 2 + 475.2*C4~.l9-8J 2 + -----

Il ·= I2 = 10,145.846 cm4 

C:Hculo de I3: 

n As3 13 * 48.15 = 625.95 cm2 

(n - l) A's3 = 12 * 47.52 = 570.24 cm2 

3 

Ver figura 8 de la secci6n transformada agrietada 3. 

Tomando momentos respecto al eje neutro: 

n As3 (d - el = (n - 1) A' s3 (e - 8) + b e Cc/2) 

sustituyendo valores: ','.: :,··''.·:·· 

13 * 48.15 (142 - e) = 570.24 (e - 8L + i;ó ~;.)i)~/{ 
•. ·, .·. 2 

88,884.9 - 625.95 e= 570.24c·- 4¡5~1;9_-+30'(c). 

30 (c) 2 + 1,196.2 e - 93,446.8 O 

(cJ 2 + 39.87 e - 3,114.89 =O 

Resolviendo la ecuación cuadrática se obtienen los sigu~entes 

valores: 

el 

c2 

39.3 cm 

-79.2 cm 

Obtenci6n de I3: 

aceptable 

I3 n As3* (dist 1) 2 + (n - l) A's3*(dist 2) 2 +b(c) 3/3 

I3 625.95*(142-39.3) 2 + 570.24*(39.3 - ái 2 + 60*(39.3) 3 

3 

I3 = 8,374,704 cm4 

Por tanto sustituyendo valores en (11) : 

I = Il + I2 + 2*I3 _ 2*10,145,846 + 2*8,374,704 9,260,275cm4 

4 4 

La f6rrnula para obtener la deflexi6n para una trabe con extremos 

empotrados,·con carga uniforme es la siguiente: 

_ W * (L) 4 

fl - 384 Ec I 
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Sabemos del an~lisis de cargas, que w por carga muerta de 

la trabe 1 (incluyendo el peso propio) es el siguiente: 

w (CM) = 9,444 kg/m 

SegQn el reglamento, la carga viva para calcular las defl~ 

xiones diferidas equivale a 40 kg/m2. Por tanto w por carga -­

viva reducida es la siguiente: 

w (CVR) = 306 kg/m 

Entonces: 

w = w (CM) + w (CVR) = 9444 + 306 97SO kg/m 97.SO kg/cm 

sustituyendo valores en (12): 

97.SO kg/cm * (1,-S00) 4 cm4 
/1 = = 0.8779 cm 

384 * 1S8,114 kg/cm2 * 9,260,27S cm4 

Para obtener la deflexi6n diferida, D. se multiplicará p"or el -

factor: 

f 
l + so p' 

Donde: 
A's 47.S2 

p' O.OOS6 
b*d 60 * 142 

2 2 
f 1.S639 

1 + so p' 1 + so * O.OOS6 

por lo tanto la flecha diferida será: 

/:).•=A* f = 0.8779 * 1.S639 = 1.3729 cm 

El reglamento marca que la flecha total será la suma de la 

deflexi6n inmediata más la diferida. 

La w correspondiente a carga viva (3SO kg/m2)es la siguiente: 

w (CV) = 2,677 kg/m 

Por tanto: 

w = w (CM) + w (CV) = 9,444 + 2,677 

Sustituyendo valores en (12): 

121.11 * (1S00) 4 

12,111 kg/m 

Í!;.1 = 384 * 1S8,114 * 9,260,27S 
1.0905 cm 
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Entonces la deflexi6n total será: 

f1Tn = 6.d + b,. i = 1. 3729 + l. 0905 = 2. 4634 cm 

Comparando esta deflexi6n con la deflexi6n máxima permitida: 

6, max flecha máxima = L / 480 

fl rnax 1500· / 480 = 3 .125 cm 

como 6,T= 2. 46 < 3 .125 = fi rnax entonces la secci6n es aceptable 

por deflexi6n. 

E) Revisi6n por Agrietamiento: 

El Reglamento acepta que la secci6n pasa por agri~tamiento 

si se satisface la siguiente condici6n: 

fs * Jdc * A < 40, 000 kg/crn ••• (13) 

Donde: 

fs esfuerzo en el acero en condiciones de servicio 

de recubrimiento del concreto hasta el centro de la 
barra en tensión 

A área de concreto a tensi6n que rodea al refuerzo 
principal de tensión 

i) Para momento positivo: 

As 

M 

48.15 cm2 

157,946 kg rn = 15,794,600 kg cm 

d rec + ~ + ~e = 4 + (3.175 / 2) + 1.27 = 6.86 cm 

A 
área de concreto que rodea al refuerzo de tensi6n 

As / Av (varilla de mayor diámetro) 

6.86 * 60 * 2 
A 135.40 cm2 

48.15/7.92 

fs = 
M 15,794,600 ksz cm 2567 kg/cm2 

0.9 * d * As 0.9 * 142 cm * 48.15 cm2 

sustituyendo valores en (13) : 

fs * ~de * A= 2567 * \}'6.86 • 135.40 25,046 kg/cm 
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Como 25,046 kg/cm <.40,000 kg/crn entonces la secci6n 

sí pasa por agrietamiento para momento positivo; 

ii) Para momento negativo: 

As 
M 

de 

A 

fs = 

62. 73 crn2 

175,177 kg m 

6.86 cm 

6.86 • 60 • 2 

62.73 / 7.92 

17,517,700 

0.9. 142. 62.73 

Sustituyendo valores en (13) : 

103; 93 crn2 

2,185 kg/crn2 

fs * ,:Yac • A= 2185 • \J'6.86 • 103.93 = 19,519 kg/crn 

Como 19,519 kg/cm < 40,000 kg/crn entonces la secci6n sí 

pasa por agrietamiento 

F) Revisión por Vibraci6n: 

La vibración es un fcn6meno diferente de lo que es la ---­

resistencia de un elemento estructural. Esta tiene que ver con 

la respuesta psicol6gica de los humanos al movimiento. Aunque 

la vibración puede llegar a molestar a los ocupantes, genera~ -

mente ~sta no pone en peligro la seguridad de la estructura. 

Cuando una persona se mueve sobre una estructura produce -

fuerzas sobre la misma y recibe reacciones de acuerdo a la ter­

cera ley de Newton. Estas fuerzas act'ivas son clasificadas 

como cargas vivas en los reglamentos de construcci6n, ignorando 

su naturaleza dinámica. 

Las cargas din:l.micas producidas por una o varias personas se 

clasifican .::::n d·.)~ tipos d~r0nrh>-.nrln dP la duración en la que se 

produzca el movimiento. Estas dos cutcgorías son las siguientes: 

a) Cargas Impulsivas: son las que producen vibraciones trans~ 

torias corno las que ocurren al levantarse, sentarse o 

brincar una vez. 
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b) Cargas Continuas: son las que producen vibraciones continuas. 

Como ejemplo podernos citar las cargas producidas al bailar 

o brincar continuamente (aerobics) • 

Una estructura que tiene claros libres muy grandes es más -

susceptible a presentar vibraciones considerables debido a 

que· la frecuencia natural de los elementos de piso disminuye 

a .medida que aumenta el claro. Es por esta razón que en el 

caso de la estructura del Centro de Convenciones, en donde 

se tienen claros muy grandes y las cargas dinámicas son ca~ 

tinuas, se hizo una revisión por vibración. 

Lo que se debe evitar cuando ocurre vibraci6n es el fenómeno 

de resonancia. Es decir, se debe evitar que la frecuencia 

natural de los elementos estructurales coincida con la frecuencia 

de la fuerza aplicada. 

Se han dado varios casos de falla estructural debidas al -

fen6meno ae· resonancia cuando se aplican cargas dinámicas debi­

das a la actividad humana. Como ejemplo podemos citar a la 

cat:istrofe que ocurrió el 17 de Julio de 1981 en el Hotel llyar.t 

Regency de Kansas City en la que perdieron la vida 114 personas 

y 185 más resultaron heridas. La falla se presentó en los pas~ 

llos colgantes de 3G.4 rn de longitud que comunicaban a dos cue~ 

pos del hotel. Estos corredores estaban sostenidos por tres -­

pares de tensores metálicos que dividían al pasillo en cuatro -

claros iguales. En el momento del colapso, se llevaba a cabo 

una fiesta y la gente bailaba en lo~ pasillos provocando así 

una carga din&mica con una frecuencia que produjo resonancia y 

que ocasion6 la falla en los conectores de los tensores. 

Existe un método desarrollado por Allen, Rainer y Pernica 

(referencia 1) que nos permite evaluar el fen6meno de vibraci6n. 

Para poder aplicar este método es necesario conocer la frecuen­

cia natural correspondiente al primer modo de vibrar de ios 

elementos estructurales. 

A continuaci6n se presentan dos formas de obtener la fr~ -

cuencia natural de la trabe que se está revisando (trabe 1 de 

15 m de longitud): 
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i) Soluci6n empleando valores caracter!sti·cos: 

Si nosotros consideramos que la masa de la trabe está -

uniformemente distribuida, obtendríamos un ntlrnero infinito de 

modos de vibrar. Esto har!a extremadamente complicado la sol~ 

ci6n al problema. Es por esta raz6n que lo más conveniente es 

idealizar la estructura; discretizando la masa de la viga. Es 

decir, en lugar de considerar una masa distribuida se tomarán 

masas concentradas en ciertos puntos, logrando as! obtener un 

sistema con un nG.mero finito de grados de libertad. 

En nuestro caso, la trabe se idealizó como un sistema -

de tres cargas concentradas iguales y equidistantes como se -­

muestra en la figura 9. 

Si se aplica la segunda ley de Newton se obtiene un sis 

tema de tres ecuaciones homogéneas de segundo orden que en forma 

matricial se representa de la siguiente manera: 

donde: 

[M] es la matriz diagonal de las masas 

[K~ es la matríz de rigidez lineal 

... (14) 

La matriz de rigidez lineal es áquella que relaciona 
sólamente los desplazamientos lineales con las fuerzas aplicadas 

en la direcci6n de esos desplazamientos. Para obtener esta 

matriz [KJ partamos de las tres ecuaciones básicas del 

análisis estructural: 

Continuidad: \e\ [a] \dl 
Ley de Hooke: {Pl [k] \e} 
Equilibrio: \F} [a]' \P} 

Sustituyendo la ecuación (15) en (16) se 

\ Pl [k] (a] \d} 

y sustituyendo esta ecuaci6n en (17): 

\ F) [a] [k] (a]' {d\ [K] { dJ 
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Donde [K] [a] (k) (ates la matriz de rigidez de la 

estructura la cual relaciona los desplazamientos angulares y 

lineales con los momentos y las fuerzas aplicadas en los nudos. 

Esta matriz tiene la forma: 

donde: 

~1tj momentos que producen giros unitarios 

[!<1~ momentos para producir desplazamientos unitarios 

[K2~ fuerzas para producir giros unitarios 

[K22] fuerzas para producir desplazamientos unitarios 

De la forma de la matriz [K] se obtienen las dos ecu~ -

cienes siguientes: 

\)1\ 
\Fj 

[Kl~ll>l + 

[K2i]\~\+ 
[K12] ! ol 
(K2i) l Dj 

••• (18) 

••• (19) 

Como no se aplican momentos en los nudos entonces la 

ecuación (18) nos queda: 

[Kl~ \p) + (K12] {o) O 

de donde se despeja\~\: 

\ \>) = - [Kl~·I [K12) { D 1 
y sustituyendo en ( 9) nos queda: 

iFl - [K21] fK11r
1
[K12] \o\ + lK22] lo\ 

[ F] [K22)· [K2iJ [KliJº' ~12] ) . 1 o) = [K.Jlo1 ... (20) 
donde [K,j [K22] - [K2y ( Klf ~12) ) es la matriz de rigidez 

lineal. 

Para resolver el sistema de ecuaciones diferenciales 

simultáneas (14) se propone la siguiente solución: 

\ X) \ Y) cos pt 

donde {Y} es el vector de amplitudes 

derivando se obtiene: 

! id - 1 Y ) p sen p t 
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volviendo a derivar: 

sustituyendo en (14) se obtiene: 

[M) j Yl p2 cos pt + [K.){Yl cos pt O 

dividiendo entre cos pt: 

ii 

de donde: 

••• (21) 

En nuestro caso, la matriz de·rigidez lineal de la 

trabe 1, se dbtiene a partir de las siguientes matrices. 

u 
2 :] [Kll] = EI/L 

2 

H 
6 

n [K12] = o EI/L2 

-6 

[K21] = r ~ 
-6 

-n EI/L2 

6 

f 24 
-12 ·º 

1 (K22] = -1~ 24 -12 EI/L3 

-12 24 

obteniendo [K11r
1
: l 0.1339 

-0.0357 0.00891 -1 
[Kll) = -0.0357 0.1429 -0.0357 L/EI 

0.0089 -0.0357 0.1339 
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Obteniendo [K2l] [K1![
1 

[K12J : 

[ 

5,1444 

[K2tj [Kl~l [K1~ = 0.0000 

-5.1444 

0.0000 

9.0000 

0.0000 

-5.14441 
O. 0000 EI/L

3 

5.1444 

Finalmente se obtiene la matriz [K.} = [!<22] - [K21] [K1l1 
[Kl2] 

[ 

18.8556 

-12. 0000 

5.1444 

-12.0000 

15.0000 

-12.0000 

5.1444] 
-12.0000 EI/LJ 

18.8556 

La masa total de la viga se calculó tornando en cuenta el 

peso propio de la misma, así como la carga muerta y viva 9el 

área tributaria correspondiente. De esta forma se obtuvo que: 

M 152.9 kg s 2 / cm 

Corno en el modelo tomamos tres masas iguales de masa m, entonces: 

m = M /3 = 152. 9 / 3 = 50.96 kg s 2 
/ cm 

Ahora sustituyendo valores en la ecuación (21): 

[t"·" -12.00 5 .14] EI . 
2 [50.96 o .. :.] \ ::H:l -12.00 15.00 -12.00 --p o 50.96 

5.14 -12.00 18.85 LJ o o 

Hagamos ahora el siguiente cambio variable: 

Sea A = 50.96 * (p2 J * (L
3
)/EI 

Entonces obtenemos lo siguiente: 

[ 20. 855->. -12.000 5.144 ] \n -12.000 15. ooo->. -12.000 EI/L
3 = 

5.144 -12.000 18.855-'-

Que se resuelve como un problema de valores caracterís-

ticos, es decir: Det (k• - 'A I) O 

Resolviendo el dalermiua.ute por la técnica de menores se obtie 

ne que: 

(18.855-).) * ((15-),) (18.855-),,) - 12 2 ¡ 
-(-12) * (-12(18.855-'I-) + 12(5.144)) 
+ 5.144 * ((-12) 2 - 5.144 (15-).)) = 

- 89 -



e, .- ' --

. . Efect;11ando operac.fof,eEl •sé 11.;ga ~{ ~ig~:f.~~t .. polinomio -

caracterís~i~o: 

")..3 •;, s2.1ú ).. 2 ·~ 6~6.737 :X - 901.206 o 

'Al 1.9430 

;i.2 13. 711 

?\3 37. 057 

La primera raíz es la que corresponde al primer modo de 

vibrar y es la que en este caso nos interesa. 

Despejando p 2 de la ecuación (22) se obtiene: 

p 2 
( ).1 * EI ) / (50.96 * L 3 ) 

Nota aclaratoria: para el momento de inercia de la ---­

trabe (I = 16,875,000 cm4) no se está tomando en cuenta la con­

tribuci6n de la losa, por lo que se est~ siendo conservador en 

esta rcvisi6n por vibración. 

Sustituyendo valores se obtiene: 

p 2 (1.9430 * 158,114 * 16,875,000) / (50.96 * (1500/4)
3

) 

p 2 1929.1352 

de donde: 

p 43.922 

y como la frecuencia se define de la siguiente manera: 

f 0 p / 2 * Pi 

sustituyendo valores se encuentra que: 

f 0 = 43.992 / 2*3.14 = 7.005 hertz 

ii) Segundo método para encontrar la frecuencia: 

Este rn~todo se basa en aplicar la siguiente f6rmula: 

1 
••. (23) 

2*Pi 
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El ~roblema con este método es que no se puede valuar el 

valOr ae· la 'rigidez de una manera precisa. Si nosotros evalua­

~os la .. fuerZa que se necesita para obtener un desplazamiento 

uni~ario, podemos tener la rigidez de una manera aproximada. 

Se sabe que la deflexi6n de una viga empotrada se puede 

calcular mediante la siguiente f6rmula: 

d ••• (24) 

Do~de w es la carga unifonnemente repartida a lo largo 

de la viga. Por lo tanto el peso total que carga la viga es: 

w w * L ••• (25) 

Despejando w de (25) y sustituyendo (24) se obtiene: 

d (W * L3 ) / 384 El 

Despejando W/d se obtiene: 

W/d 384 EI / L3 
••• (26) 

Si suponemos que d = 1 y sustituimos valores· en ( 26) 

podemos encontrar el valor de rigidez buscado: 

Rigidez 

Rigidez 

W/d = (384 * 158,114 * 16,875,000) / (1500 3 ) 

303, 579 kg/cm 

Sustituyendo valores en (23) encontramos que la frecuen­

cia natural de la viga es: 

303,579 
f. = 7. 092 hertz 

2*Pi 152.9 

que es muy parecida a la obtenida con el método anterior. 

Ahora que ya hemos encontrado la frecuencia natural de -

la viga pasemos a verificar si ~sta pasa la revisión por vibra­

ci6n. Llamemos f a la frecuencia de la fuerza actuante. 

Si fQ = f, entonces se presentará el fen6meno de resonancia. 

Generalmente en las estructuras bien diseñadas se cumple la 

relaci6n siguiente: fi,> 1.3 f. Si ~ste es el c;iso, All~n, 

Rainer, y Pernica proponen la siguiente f6rmula para calcular -

la máxima aceleraci6n (romo porcentaje de la gravedad) que se -

produciría al aplicar las fuerzas actuantes: 
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g 
F t~ 

(f./-!:') 2 -1 w 
; •• (27) 

donde: 

F es un factor que toma en cuenta que la masa y la~ fue,rza 

din~ica no están concentradas en el mismo lugar. Si -la masa·­
y la fuerza est~n distribuidas F = 1.3 

Wp es el peso de la gente (carga viva) 

W es la carga muerta 

oe es el factor de carga dinámica. Para el caso de un ---­

sa16n donde se cena y baila se puede tomar el siguiente valor: 

o<. = 0.35 

oe los resultados del ETABS sabemos que la carga muerta 

total del nivel de conve~ciones (15.90) es de 3,100,125 kg. Si 

dividimos esto entre el área obtendremos así la carga muerta 

por metro cuadrado. 

w = 3,100,125 kg / 39.65 * 47,0 m2 1664 kg/m2 

La carga viva es: 

Wp = 350 kg/m2 

Las actividades de baile y cena producen una carga diná­

mica de tipo senoidal (-' Wp * sen 2 * Pi * f * t) con una frecue!!_ 

cía que va de 1."5 a 3 hertz. Tomemos el valor de frecuencia 

promedio f = 2.25 hertz. Sustituyamos valores en la ecuaci6n -

(27): 

l. 3 

g (7/2.25) 2 - 1 
0.35 * 350 = 0.0110 

1664 

Si nosotros fijamos en la figura (10) y localizamos en -

punto para f. = 7 hertz y amax/g = 0,0110 podremos apreciar que 

la vibración que se podr!a presentar no alcanza a molestar a la 

gente. Por lo que se concluye que la viga pasa satisfactori~ -

mente la revisión por vibración. 
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3.- DISENO DE LOSA DE CONCRETO 

A manera de ejemplo se diseñará una losa t!pica del Cen 

tro de Convenciones cuyas dimensiones son las siguientes: 

Claro corto al 4.0 m 

Claro largo a2 6.85 m 

Por lo tanto la relaci6n claro corto a claro largo es: 

m = al / a2 = 4.0 / 6.85 = 0.58 > 0.5 

Como m > 0.5 las franjas centrales tendrán un· ancho 

igual a la mitad del claro perpendicular a ellas, y cada franja 

extrema igual a la cuarta parte del mismo (ver figura 'nr. 
El reglamento señala que podrá omitirse el c~lculo de -

deflexione& en la losa si el peralte efectivo (p) cumple la 

siguiente condición: 

p = perfmetro / 300 ... (1) 

Por ser fs > 2000 y w > 380 kg/m2 este peralte se ver~ 

incrementado por el siguiente factor (f); 

f = 0.034 fs * w ... (2) 

donde: 

fs 0.6 * fy = 0.6 * 4200 = 2520 kg/cm2 

w C.M. +C.V. = 720 + 350 = 1070 kg/m2 

Sustituyendo en ( 2) se obtiene: 

f = 0.034 * 2520 * 1070 = 1.37~ 

Por lo tanto el peralte mínimo es: 

p min = 1.378 * 2(685 + 400) / 300 = 9.97 cm 

Por consiguiente se tomará como peralte efectivo: 

p ef = 12 .O cm > p min 

Si a esto le añadimos 3 cm de recubrimiento tendremos -

una losa de 15 cm de peralte. 
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A) Revisi6n de la losa por cortante: 

Para la revisi6n de la losa por cortante se supone que 

la secci6n critica se encuentra a un peralte efectivo delpaño. 

La fuerza cortante que actfia en un ancho unitario se obtiene -

mediante la siguiente ecuaci6n: 

V 
(al/2 - d) w 
1 + (al/a2J 6 

Sustituyendo valores se obtiene: 

V= (4.0/2 - 0.12) 1070 

1 + (4.0/6.85) 

••• (3) 

1935 kg 

Cuando haya bordes continuos y discontinuos, ·-y se incrementa 

en 15%, es decir: 

V = 1.15 * 1935 = 2225 kg 

La resistencia de la losa a fuerza- co~!:;an:te .~se_~·'Calcula -

con la siguiente expresi6n: 

Ver = 0.5 Fr b d ~ ••• (4) 

Sustituyendo valores se obtiene: 

ver = o. 5 * o. 8 * 100 * 12 * l/200 = 6788 kg)- 2225 kg = V 

Como la fuerza cortante resistente es mayor que la fue:: 
za actuante, se concluye que la losa si pasa la revisión por -

cortante. 

B) Revisión por flexi6n: 

Para el diseño de la losa por flexi6n se tomarán los 

coeficientes de momentos para tableros rectangulares de la 

tabla 4 .1 de las "Normas Técnicas Complementarias para Diseño y 

Construcci6n de Estructuras de Concreto". Se supone que la 

losa será colada monolíticamcntc con sus apoyos. Se revisará 

un tablero de borde con un lado largo discontinuo. 

Para m = 0.6 viendo en la tabla antes mencjonada, se 

obtienen los siguientes coeficientes de momentos para franjas 
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centrales (nota: para fran.jas eXtrei.nas estc?s ~o~f:fcientes .se -

multiplican por 0.6): 

Momento: Claro: Coeficiente: 

Negativo en bordes interiores corto 514 
largo 442 

Negativo en bordes discontinuos corto 321 

Positivo corto 285 
largo 142 

Para obtener los momentos actuantes por unidad de ancho 

se utiliza la siguiente fórmula: 

M =Coeficiente* l0<- 4 > * w * al 2 
••• (5) 

Para obtener el área de acero por flexión, se aplican -

las mismas f6rmulas que se usaron para el diseño de vigas 

(ecuaciones (4) y (5) de la secci6n de vigas). Tomemos como -

ejemplo el caso de momento negativo en bordes interiores de la 

franja central del claro corto. Sustituyendo valores en (5) -

se obtiene: 

M = 514 * 10(-4 ) * 1070 * (4.0) 2 = 880 kg m 

de donde: 

MU = M * F.C. = 880 * 1.5 13~0 kg m 132, 000 kg cm 

obteniendo el valor de K: 

k = Mu 
Fr b a2 f"c 

0.0599 

Sustituyendo en la ecuación (4) de la sección de vigas 

se obtiene: 

q=l-~= - .¡1 - 2*0.599 = 0.0618 

sustituyendo en.la ccuaci6n (5) del ctip1tulo de vigas -
obtenemos la siguiente área de acero: 

lis= (f"c/fy) b d q = (170/4200)*100*12*0.0618= 3.00 cm2/m 

Por lo tanto se usarán para momento negativo en claro -
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corto varillas del No. 3 a cada 15 cm, lo que nos dá un área -

de acero de 4. 73 cm2/m ':> 3. 00 cm2/m. 

En la siguiente tabla se pueden observar los diferentes 

coeficientes, as! como los momentos (M), momentos Gltimos (Mu), 

y áreas de acero respectivas: 

Momento: Claro: Coef: Mi Mu: As: 
(kg m / m) (cm2 / m) 

Neg. en bordes int. corto 514 880 1320 3.0 
largo 442 757 1135 2.57 

Neg. en bordes disc. corto 321 550 824 1.85 

Positivo corto 285 488 732 1.64 
largo 14 2 243 365 o.al 

Tomando en cuenta estos resultados y la cantidad de 

acero mínimo por cambios volum~tricos (de 0.2 por ciento) se -

propuso el siguiente armado para la losa: para momento negativo 

en ambos sentidos se usarán varillas del No. 3 a cada 15 cm. 

Para momento positivo se colocarán varillas del No. 3 a cada -

20 cm en el sentido corto y a cada 30 cm en el sentido largo -

(ver figura 11). 

C) Revisión por Vibración: 

En Israel, Rachel Becker ha desarrollado un m~todo para 

valuar el fen6meno de vibraci6n en losas de concreto sujetas a 

cargas dinámicas provocadas por pisadas. Este método consiste 

en los siguientes pasos (ver referencia 2). 

i) Evaluar la frecuencia natural mínima (f) del sistema 

de piso. Para ~sto se propone la siguiente ecuaci6n: 

donde: 

f ••• (6) 

a dimensi6n menor de la losa 

b dimensi6n mayor de la losa 

rn masa por unidad de área, incluyendo 33% de la 
carga viva 
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y D se obtiene mediante la siguiente fórmula: 

D = (E * h
3

) / tl2 * (1 - J 2
)) ••• (7) 

donde: 

h espesor de la losa 

E módulo de elasticidad 

~ módulo de Poisson 

sustituyendo valores en (7) se obtiene: 

D = (158,114 * 153 ) / (12 * (1-0.15 2 )) = 45,493,159kgcm 

Obteniendo el valor de la masa por unidad de área nos queda: 

w 836 kg/m2 = 0.0836 kg/cm2 

m 
720 + 0.33*350 

W/g 0.0836/981 8. 522*10-5 (.kg s 2 ) / (cm*cm2l 

Sustituyendo valores en (6): 

f = Pi * (400 2 + 685 2 ) 

2 * 400 2 * 685 2 
45,493,159 

8.522*10-s 
9. 03 hertz 

ii) Obtener el coeficiente.de amortiguamiento del sist~ 

ma de piso y' la máxima def lexi6n de la losa: 

Para este tipo de losas el coeficiente de amortiguarnie~ 

to, segan el autor, varia de 6 a 12%. La máxima deflexi6n 

bajo carga estática localizada a la mitad del claro se calcula 

mediante la siguiente ecuaci6n propuesta por Timoshenko (Ref. 21) 

X 'f * P * a2 / D ••• (8) 

en donde: 

t es un factor que depende de la relación b/a. En 

nuestro caso 't'= O. 0155 

P es la carga típica impulsiva m~xima debido a pisadas 

humanas. SegOn el autor, P = 3000 N = 305 kgf. 

Sustituyendo valores en (8): 

X= 0.0155 * 305 • 400 2 / 45,493,159 = 0.016 cm 

iii) Obtener can los valores de f y fJ.. el valor del 
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factor de amplificación m:ixima "'din mediante la figura ( 12 ) • 

El valor "de e<. din para f = 9.03 hertz y }A. = 6% es el 

siguiente: 

o<. din= 1.0 

Multiplicando la deflexi6n máxima por este factor se 

obtiene el valor Xmax: 

Xmax = ot din • X l.O * 0.016 = 0.016 cm = 0.16 mm 

iv) Entrar con los valores de Xmax y f a la figura "(13) 

donde se marcan los limites de vibraci6n. 

Como se podrá observar al entiar a la figura (13) con -

los valores de Xmax = 0.16 mm y f = 9.03 hertz nos encontramos 

casi en el límite para vibraciones transitorias para el caso -

de casas y hospitales {en donde se supone que las vibraciones 

deben ser mínimas). Se podrá observar tambi~n que el punto 

localizado se encuentra por abajo del límite para vibraciones 

transitorias para oficinus y escuelas y del l!mite para vibra­

ciones continuas en estructuras industriales. Por desgracia -

-en esta figura no aparece un limite de vibración para lugares 

en donde se cene y baile como es el Centro de Convenciones, 

sin embargo este análisis nos sirve de guia para saber de que 

orden se encuentran las vibraciones. 

El autor de este m~todo resalta la necesidad de realizar 

más investigaciones sobre todo en lo que respecta a vibraci6n -

de losas sujetas a cargas dinámicas, nq s6lo provocadas por 

pisadas humanas, sino por actividades humanas más complejas 

como son el bailar, brincar, o hacer aerobics. 
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4.- DISE~O DE MUROS DE CONCRETO 

Para el diseño de los muros del Centro de Convenciones se 

siguieron las especificaciones del Reglamento del Distrito Fe­

deral 87. Estos muros se diseñaron para resistir fuerzas 

horizontales en su plano sin cargas verticales de consideración. 

A manera de ejemplo se diseñará el muro l del nivel 2,00 m al 

6,30 m sobre el eje Gl entre los ejes 27a y 27 que está restri~ 

gido lateralmente por dos columnas. 

SegQn el Reglamento, en este tipo de muros se debe cumplir 

la siguiente relación: 

L / t < 70 ... (1) 

donde: 

L es la longitud horizontal del muro 

t es el espesor del muro. Se debe cumplir que t> 13 cm 

En nuestro caso L = 800-(2*35) = 730 cm y t = 20 cm 

Sustituyendo valores en (1) nos queda: 

730/20 36.5 < 70 

Por lo tanto, s! se cumple la condición (1): 

A) Diseño por flexión y flexocompresi6n: 

El Reglamento marca que si se cumplen las siguientes dos 

condiciones: 

Pu < O • 2 * Fr * t * L * f ' e 

p As / ( t * d) < O. O O B 

... (2) 

••• (3) 

Entonces la resistencia de muros a flexión en su plano -

se podrá calcular mediante la siguiente ecuaci6n: 

Mr = Fr * As * f y * z ... (4) 

donde z es el brazo del par interno. 

Los elementos mec~nicos maximos obtenidos del ETABS son 

los siguientes: 
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p 324,969 kg 

M 604,017 kg m 

V 110,520 kg 

Como la condici6n de car.ga corresponde a una de tipo 

accidental (viento), Gstos valores se multiplicarán por F.C. 

1.1: 

Pu 

MU 

vu 

324,969 *.l.l 

604,017 • 1.1 

110,520. 1.1 

357,466 kg 

664,419 kg m 

121,572 kg 

sustituyendo valores en la condición (2) se obtiene: 

0.2 •o.a • 20 • 130 • 250 = 584,ooo kg > 357,4.66 kg 

Por lo tanto sí se cumple la condición (2). Suponiendo 

que la condición (3) se cumple, podemos afirmar que: 

As<O.OOS*t*d ••. (5) 

Donde d es el peralte efectivo del mur~ en la dirección 

de la fieKión (en nuestro caso d = 425 cm). Sustituyendo val~ 

res en(5) se obtiene: 

As<. 0.008 * 20 * 425 = 68 cm2 

Para conocer el valor del brazo de palanca z, el Regla­

mento marca que debemos conocer entre que rango de valores se 

encuentra la relaci6n H/L, donde H es la altura total del muro. 

En nuestro caso H/L = 430/730 = 0.59. 

Como 0.5 < 11/L = 0.59 < 1.0 entonces el valor de z se -­

calculará mediante la siguiente ecuaci6n: 

z = O. 4 ( l + H/L) * L 

sustituyendo valores: 

z = 0.4 (:L + 0.59) • 730 = 464.28 cm 

Si ahora despejamos As de (4) obtP.nemos: 

As = Mr / (Fr*fy*z) 

sustituyendo valores: 

••• (6) 

••• (7) 

As= (664,419*100) / C0.8*4200*464.28) = 42.59 an2(6B cm2 
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Así podemos ahora encontrar el porceri~aje.de acero p y compro­

bar que se cumple (3) : 

p = As / td = 42.59 / (20*425) 0.005 

Cumpli~ndose que: 

pmin = 0.0026 < p = 0,005 < 0.008 

De acuerdo con los cálculos anteriores se propone el 

siguiente armado por flexión en ambas caras del muro: varillas 

del No. 4 en el sentido vertical a cada 30 cm., y varillas del 

No. 3 a cada 40 cm en el sentido horizontal. En los extremos 

de los muros se propone un armado d~ 8 varillas del No. 8 (ver 

figura 14), 

B) Diseño por Cortante: 

Para el diseño de muros por cortante existe una limita­

ci6n para vu que se expresa con la siguiente condici6n: 

Vu < 2 * Fr * L * t * \{f*; ... (8) 

Sustituyendo valores· se puede observar que sí se cumple 

la condición: 

vu = 121,572<2*0. 7*730*20* V20o = 289,065 kq 

El Reglamento señala que si H/L es menor de 1.5, la 

fuerza cortante que toma el concreto se puede calcular mediante 

la siguiente expresión: 

Ver = O. 8 5 Fr • Vf*C • t * L ... (9) 

sustituyendo valores obtenemos: 

Ver= 0.85 * 0.7 * V20Q * 20 * 730 122,853 kg 

Como Ver 122,853 kg > vu = 121,572 kg, entonces se 

concluye que no se necesita refue~zo por cortante. 
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IV.- DISENO ESTRUCTURAL: ACERO· 



1.- MODELO MATEMATICO 

Por requerimientos arquitectónicos en el nivel de conve~ 

cienes se deb!a disponer una área muy grande libre de columnas. 

Para solucionar estructuralmente esta necesidad se recurri6 al 

uso de armaduras de acero librando claros de 39.5 m. Las arm~ 

duras son frecuentemente usadas por su gran rigidez y poco 

peso. Los elementos que forman la armadura s6lo trabajan a 

fuerza axial, lo qµe simplifica mucho el diseño y permite obte 

ner 'secciones más ligeras. 

En la casa de máquinas se colocarán cuatro armaduras en 

dirección de los 39.95 m (lado menar), y en los ejes restantes 

se colocarán muros piñón (ver figura 15). Los muros piñón son 

muros de mampostería que cuentan con dalas y castillos para 

transmitir la carga vertical, pero está debidamente separado -

de la estructura para no modificarle su rigidez (ver figura 16). 

Las cabinas de proyecciones y el nivel que alojará los -

sistemas de ventilación están estructurados con elementos de -

acero. El diseño de· los elementos se hizo en forma local, se 

diseñaron sin hacer un análisis mediante el ETABS o SAP ya que 

la mayoría están articulados en sus extremos. Las cargas que 

estos elementos producen sobre la estructura sí fueron conside 

radas en el modelo del ETABS. 

A) Cargas y Combinaciones de carga: 

Como se ha indicado con anterioridad, el techo del cuerpo 

de casa de máquinas se hará con losacero. La carga uniforme -

mente distribuida por carga muerta es de.360 kg/m2 y la carga 

viva de azoteas es de 100 kg/m2, estas cargas distribuidas 

fueron calculadas en el capítulo de cargas. La raz6n de usar 

losacero en la azoten y lu zona de cabinas, es la <le tratar de 

reducir la carga de la armadura lo más posible. 

El sistema de piso a base de losacero no resulta econ6mi 

co para claros muy grandes. Esto se debe a que para claros 

muy grandes el calibre de la lámina es muy grueso, el peralte 
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del concreto aumenta, y por consiguiente su peso; y la losa 

tiene que ser apuntalada durante el colado. Por esta raz6n se 

colocarán vigas en cada nudo de la armadura al nivel de la 

cuerda superior. 

i) Diseño de las vigas secundarias del techo. 

Las vigas secundarias estarán conectadas a cortante en -

sus extremos, y se colocarán en cada nudo para no provocar 

momentos flexionantes en la cuerda superior de la armadura. 

En el caso más desfavorable, el ancho tributario. de estas vigas 

es de 2.29 m. La carga uniforme de las vigas es de: 

w = 2.29*(360 + 100) = 1,053.4 kg/m 

y al tratarse de una viga articulada en sus extremos, el mame!}_ 

to máximo es: 

Mmáx = (w*L2)/8 = (1,053,4*8 2)/8 = 8,427.2 kg m 

El esfuerzo por flexi6n máximo es de, suponiendo que la 

secci6n es compacta: 

Fbx = 0.66*Fy = 0.66*2530 = 1670 kg/cm2 

y la viga tendrá que tener un m6dulo de secci6n cuando menos 

de: 

sx = Mx/Fbx = 842~720 / 1670 504.62 cm3 

Proponiendo una secci6n "I", buscando en el manual IMCA 

alguna secci6n con este módulo de secci6n o mayor, encontramos: 

Secci6n IR 254*44.8 

A 57 cm2 

IX 7,076 cm4 Iy 695 cm4 

Sx 531 cm3 ·sy 94 cm3 

rx 11.1 cm ry 3.5 cm 

Revisando por cortante: 

Fv w*L/(2*Aw) = 10.53*800/(2*31*0.58) 

234.3 kg/cm2 < 0.4*_Fy = 1,012 kg/cm2 
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donde: 

Aw d*tw (área del alma). 

Finalmente, la fuerza que estas yigas transmiten al nudo 

de la armadura es de: 

Rl = (1053.4 + 44.8)*8 8,785.6 kg 

iil Fuerzas de viento: 

En el análisis de una armadura las fuerzas de viento pu~ 

den jugar un papel importante, sobre todo por ~u poco peso. 

Lá acción.del viento s?bre una armadura presenta efectos de 
succión que pueden contrarrestar su· peso propio y causar inve~ 

si6n en los signos de los elementos mecánicos. · Para eran:§.lisis 

de la armadura se emplearon las mismas combinaciones de carga 
usadas en el ETABS. 

·El an~lisis por viento se hizo en dos Oirecciones: viento 

perpendicular a la armadura, y viento paralelo a la armadura. 

En el capitulo de cargas se demuestra que la presi6n está dada 

por la f6rmula: 

p 295 • e en kg/m2 

Debido a la poca pendiente del techo (2.94 grados), ~ste 

puede ser considerado como horizontal para el cálculo de las -

fuerzas de viento. Cuando el viento actaa en forma perpendic~ 

lar a la armadura (viento en X) , en toda la armadura se prese~ 

ta el mismo coeficiente de succión e, el cual para el caso más 

desfavorable es de (en la armadura extrema): 

e= c-i. 15 + c-i.o¡ l/2 -1. 375 

La presi6n para el viento en X es: 

P = 295*(-1.375) = -405.63 kg/m2 

Al contrario del viento en x, las presiones para el viento 

en Y no son constantes, éstas varían tal y como se muestra 

en la figura 17. Multiplicando el área tributaria de cada nudo 

por su presi6n correspondiente para cada direcci6n, se obtienen 

las fuerzas del viento sobre la annadura. Nótese, que para el 

- 111 -



-t.. 

1 

---~~~~~---------+-·-· -· -____ .:. ______ _ f'·L1~ c•o;;!S----

F1Ei.URf\ 17 



caso de un techo, la combinaci6n de carga con el viento en -X 
O -Y, no puede ser obtenida con un simple cambio en la dire~ -

ci6n de las fuerzas, pues éstas· siempre deben ser ascendentes. 

El viento en -Y tiene las mismas fuerzas que el viento en 

dirección de Y, pero en nudos opuestos; por otra parte, debido 

a la simetr!a de las fuerzas del viento en X, las fuerzas de -

viento en X y -X resultan idénticas. 

iii) Cargas de los niveles de ventilación y cabinas. 

Ademas de las cargas antes mencionadas, la armadura rec~ 

be la descarga de el nivel donde se alojarán los sistemas de -

ventilaci6n, y la fuerza de un tensor que sostiene la mitad de 

la cabina de proyecciones (ver figura 18). La fuerza en los -

tensores es de 21,367 kg, pero ésta no coincide con los nudos 

de la armadura. Esta fuerza dista 7.1 m del extremo de la 

armadura. 

En el nivel del equipo de ventilación la carga muerta es 

d" 430 kg/m2, la viva de 250 kg/m2·, y la carga del equipo es -

de 150 kg/m2, lo que hace un total de 830 kg/m2. En este nivel 

existen trabes de B m de claro que transmiten la carga a la 

armadura. Estas vigas tienen un ancho tributario de 2.1 m. 

La descarga de una de estas vigas a la armadura es de: 

R = 830*2.1*8/2 = 6,972 kg 

pero como a cada lado de la armadura llega una trabe descargando 

R, la fuerza en el nudo es 2*R. 

B) Análisis de la armadura.· 

Para llevar a cabo el análisis de la armadura se empleó 

el programa SAP. Este programa se basa en los mismos principios, 

pero permite modelar estructuras de forma irregular con mayor 

facilidad que el ETABS. En los datos suministrados al programa 

se hizo la distinción entre carga muerta y carga viva, para 

que al analizar ante cargas de viento s6lo se considerara la -

carga muerta. 
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Como ya se ha comentado, la armadura en el ETABS se 

model6 como una viga simplemente apoyada en sus extremos. Esto 

implica que la armadura no transmite momento a las columnas 

que la soportan. Esto se logra si el modelo del SAP de la 

armadura tiene articulaciones en sus 2 nudos inferiores extre­

mos. En la figura 19 se muestran las condiciones de apoyo de 

la armadura para la modelaci6n en el ETABS y en el SAP. 

Los elementos de las armaduras trabajan exclusivamente a 

fuerza axial. Para que el modelo refleje esto todos los el~ -

mentes están articulados en sus extremos. Como los elementos 

s6lo trabajan a fuerza axial siempre se busca que estos trabajen 

a tensi6n, para obtener secciones más ligeras. 

La cuerda inferior de la armadura es horizontal, mientras 

que la cuerda superior dista de la inferior 2.5 m en los extr~ 

mas, y 3.5 m al centro. Debido a que en uno de los extremos -

de las armaduras habrá otro nivel, se tiene que dejar un pasillo 

para la circulaci6n del personal. Para dejar este pasillo 

tuvo que suprimirse un montante, y cambiar la colocaci~n de 

una de las diagonales. La armadura está formada por secciones 
11 I 11

, la mayor.1'..a de ellas hechas a partir de placas, con los -

patines verticales para facilitar las conexiones. En la figura 

20 se presenta la geometr!a de la armadura y las secciones de 

sus elementos. 

De la corrida del SAP se obtuvieron los elementos rnecán~ 

ces con los que se diseñó la armadura. Entre los datos repor­

tados estaban los desplazamientos de cada uno de los nudos. 

En las figuras 21 y 22 se puede ver a la armadura deformada 

bajo la acción de cargas verticales y viento, respectivamente. 

En cada una de ellas se han marcado los 3 desplazamientos más 

importantes. 

C) Viga equivalente para an5lisis con ETABS 

Una vez que el diseño de la armadura quedó concluido, sus 

propiedades m~s importantes fueron asignadas a unas vigas equ~ 

valentes en el ETABS. Las vigas equivalentes se consideraron 
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FIGURA 21 DEFORMACION POR CARGAS GRAVITACIONALES 
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de acero, para Gnicamente variar sus propiedades geométricas. 

Las propiedades que requiere el ETABS son: área, áreas de cor­

tante, momentos de inercia, momento polar de inercia, m6dulos 

de sección elásticos, módulos de sección plásticos, y radios -

de giro. 

Sin embargo no todos los datos pedidos son necesarios: 

los m6dulos de sección y los radios de giro Gnicamente son ne­

cesarios si se piensa hacer uso del postprocesador para diseño 

de elementos de acero (STEELER}. Las áreas por cort~nte se 

deben proporcionar si las deformaci6nes por cortante quieren -

ser consideradas. El momento polar ~e inercia s6lo es usado -

si la sección estuviera sujeta a torsi6n. 

Como para el diseño de la armadura no se hará uso del 

postprocesador, la deformaci6n por cortante no ser'1 con~.iderada 

y la armadura no estará sometida a torsión, los Qnicos datos -

requeridos son el área y los momentos de inercia. El área se 

obtuvo como la suma de las areas promedio de la cuerda superior 

e inferior: 

Aeq = (115.91 + 172.62)/2 + 115.91 = 260.18 cm2 

El momento de inercia menor resulta de la suma de los 

promedios de las inercias de la cuerda superior e inferior: 

!2 = (35,323 + 51,868)/2 + 35,323 = 78,919 cm4 

y el momento de inercia mayor se calcul6 igualando la def lexi6n 

de la armadura ante fuerzas verticales con la que debe obtenerse 

de la viga equivalente del ETABS. Como las vigas del ETABS 

están articuladas, la flecha máxima es: 

defl. S*w*L4/(J84*E*Il) 

y despejando I1: 

Il 5*w*L4/(384*E*defl.) 

Sabemos que en cada nudo central hay una fuerza de 8786 kg, 

y que en los nudos de orilla hay la mitad. Como hay 19 nudos 

en la cuerda superior de la armadura, la carga uniforme equiv~ 
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lente es_de: 

w = (17*B,7B6 + 2*4,393)/39.65 3,9BB,6 kg/m 

Sabiendo que la deflexi6n máxima· reportada por el SAP es 

de 9.34 cm, la inercia mayor equivalente es de: 

Il = 5*39.B9*3965 4/(384*2.1E6*9.34) = 6,543,356 cm4 

Con estas propiedades fue alimentado el programa ETABS. 

Si ref lexionarnos un poco descubriremos que los valores de estas 

propiedades no son tan importantes: el área es requerida por -

el programa para el cálculo de la rigidez a fuerza axial, sin 

·embargo, corno las armaduras están conectadas al sistema depiso 

la deformaci6n axial en ellas no es considerada. La armadura 

s6lo está cargada en su plano, por consiguiente no tieneflexi6n 

alrededor de su eje menor. Finalmente, la armadura está artic~ 

lada en sus extremos, lo que hace que las inercias de la arma­

dura no se tomen en cuenta en la matriz de rigidez. 

En realidad, la armadura se meti6 al ETABS para transmi­
tir las cargas de ésta a la estructura. El cálculo de las 

inercias se hizo porque cada armadura se dividi6 en tres tramos 

en el ETABS, una inercia cualquiera habría reportado deflexio­

nes alejadas de la realidad. La raz6n de dividir la armadura 

fue para obtener su despl~zamicnto al centro y poder poner una 

carga diferente en la zona de almacán. 
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2.- DISE~O Y REVISION 

A) Elementos de la armadura: 

Los elementos de la armadura trabajan anicamente a fue~ 

za axial. Aunque en el caso de la armadura del Centro de Co~ 

venciones, hay algunos elementos que no s6lo trabajan a fuerza 

axial. El diseño de estos no se hará en esta secci6n. Para -

ejemplificar la forma en que se debe diseñar un elemento a 

fuerza axial, a manera de ejemplo se revisará uno de los el~ -

mentas de la cuerda inferior. 

i) Elementos sujetas Gnicarnente a fuerza axial 

En la cuerda inferior el elemento mecánico más desf avo­

rable resultó una fuerza de compresi6n de 145.45 t. Las. pro -

piedades geométricas de la sección de la cuerda inferior (sec­

ci6n 2) son: 

A 115.91 cm2 

IX 

sx 
rx 

35,323 cm4 

1,723 cm3 

17.46 cm 

Iy 

Sy 

ry 

4, 173 cm4 

333 cm3 

6 cm 

Los elementos de la cuerda inferior tienen una distan=ia 

no restringida lateralmente de 685 cm para giro alrededor de -

su eje mayor, y la tercera parte de esta distancia para giro -

alrededor de su plano menor. Con estu longitud calcularemos -

las relaciones de esbeltez, las que no deben ser mayores de -

240, por tratarse de un elemento principal: 

lx/rx 
y 

ly/ry 

685/17.46 = 37.22 < 240 

229/6 = 38. 05 < 240 

con la relación de esbeltez mayor obtenemos el esfuerzo admis! 

ble consultando tablas: 

Fa= 1.52 t/cm2 

al multiplicar el esfuerzo admisible por el ~rea de la sección 
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obtendremos la fuerza axial máxima permisible: 

Ta = Fa*A = l.52*115.91 = 176.18 t > 145.45 t 

por lo que la secci6n propuesta es adecuada. 

ii) Elementos sujetos a momento f lexioñante y fuerza 

axial: 

Si el elemento rnec~nico es de tensi6n, el esfuerzo per­

misible no depende de la relaci6n de esbeltez, pues no hay pr~ 

blema de pandeo lateral. En este caso el esfuerzo de tensi6n 

admisible se considera como O.G*Fy. La parte de la cuerda 

inferior sujeta a momento f lexionante se diseñó haciendo uso -

de la expresi6n de interacción: 

si el 

fa + 
Fa 

__ c_m_x __ f_b_x __ + 

(1-fa/F'ex)Fbx 

elemento est:i sujeto a 

Cmy fby < 1.0 
(1-fa/F'ey)Fby 

fuerza axial de compresión, y en 

caso contrario se puede usar la expresi6n: 

~+ fbx + ~ < l. o 
0.6Fy Fbx Fby 

Aunque cuando fa/Fa es menor o igual a 0.15 se puede usar la -

f6rmula: 

donde: 

fa+~+~ < l.O 
Fa Fbx Fby 

Fa esfuerzo de compresi6n axial péririisible 

Fb esfuerzo de compres~6n por f lexi6n permisible 

F'e 12*Pi2,,E/(23*(K*Lb/w) 2 ) 
esfuerzo de Euler por un factor de seguridad 

fa esfuerzo axial obrando sobre el elemento 

fb esfuerzo de compresi6n debido al momento flexi2 
nante actuante 

Cm coeficiente que puede tomarse corno 1.0 por 
tratarse de un miembro cuyos extremos no están 
restringidos y con cargas intermedias 
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Haciendo uso de estas f6rmulas se revisará a continuaciát 

la porci6n de la cuerda inferior de la armadura con momentos 

flexionantes. 

Buscando uniformidad en los elementos, y tratando de 

evitar al máximo cambios de secci6n en las cuerdas de la armad~ 

ra, toda la cuerda inferior se propone de.la misma secci6n 

(secci6n 2). Los elementos mecánicos más desfavorables result~ 

ron: 

T l. 2 t 

My 7.047 t m 

Los esfuerzos en la viga est&n dados por: 

fa 

fby 

T/A 1,200/115.91 

My/Sy = 704.7/333 

10.35 kg/cm2 

2,120 kg/cm2 

Por tratarse de un elemento compacto flexionado respecto a su -

eje menor el esfuerzo admisible por flexi6n resulta: 

Fby = 0.75*Fy = 0.75*2530 = 1898 kg/cm2 

Haciendo uso de la expresi6n de interacción para elementos 

sujetos a tensi6n encontramos: 

fa/(0.6*Fy) + fby/Fby 10.35/1518 + 2120/1898 

1.12> 1.0 

por lo que la secci6n se encuentra escasa. Claramente se ve 

que el esfuerzo por el momento flexionante es demasiado grande, 

debido principalmente a que el elemento se flexiona respecto a 

su eje menor. Para reforzar la secci6n eficientemente, no deb~ 

mas preocuparnos por el §rea, sino por el momento de inercia de 

la sección reforzada. Por esta razón se proponen canales de 

25 cm de peralte soldadas a los patines de la cuerda (ver figu­

ra 24 sección F). 

Los canales a utilizar son dos canales CE 254*22.76 ~ue 

tienen la siguiente área y momento de inercia: 

Ac 28.97 cm2 

Ixc 2,805 cm4 
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y sumando estos datos a los de la secci6n de la cuerda inf~ -

rior (secci6n 2) nos proporcionan las propiedades geom~tricas -

que nos interesan de la secci6n completa: 

At A+2*Ac = 115.91+2*28.97 = 173.85 cm2 

It Iy + 2*Ixc = 4,173 + 2*2,805 = 9,783 cm4 

St It/y = 9,783/12.7 = 770.31 

con lo que conseguimos un incremento importante en el m6dulo de 

secci6n con poco material. En caso de que la fuerz~ axial 

hubiera sido la que rigiera, la mejor soluci6n pudo haber sido 

aumentar espesores de las placas. 

Los nuevos esfuerzos en la secci6n son: 

fa T/At = 1200 I 173.85 6.90 kg/cm2 

fby My/St = 704,700/770.31 = 914.82 kg/cm2 

y aplicando la f6rmula de interacci6n obtenemos: 

fa/(O.G*Fy) + fby/Fby = 6.90/1518 + 914.82/1898= 0.49<1 

Por lo que la sección ya es adecuada si se refuerza la -

secci6n con dos canales, en la zona donde estará el equipo de -

ventilaci6n. El proponer canales de menor tamaño dificultar!a 

la conexi6n con la cuerda, por lo que aunque la secci6n quede -

algo sobrada se fabricar~ as1: 

B) Elementos del nivel de cabinas y ventilación: 

La estructuración del nivel de ventilaci6n es idéntica 

a la del nivel de cabinas de proyecciones, por lo que sólo se -

describir~ la forma en que fueron diseñados sus elementos en 

uno de ellos. El nivel de cabinas se estructur6 a base de vigas· 

conectadas a cortante. Como absolutamente todas las vigas de -

acero están articuladas se colocó el tensor, y de esta forma se 

evitó inestabilidad. 

una Ldz6n muy importante de por qué las vigas son artic~ 

ladas es que de esta forma las trabes del nivel de ventilación 

no generarán momentos torsionantes en la cuerda inferior de la 

armadura. Al estar trabajando con elementos isostáticos la 

obtenci6n de los elementos mecánicos resulta inmediata. A con-
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- tinuac_i6n se_-:ínuestra el diseño del tensor y· d_e una de las 

vigas. 

i) Diseño del Tensor 

Como se estableci6 en el capítulo de cargas, la carga -

muerta en el nivel de cabinas es de 430 kg/m2, y la carga viva 

es de 350 kg m2, lo que hace un total de 780 kg/m2. Con estas 

cargas más el peso propio distribuido de la~ trabes de este -­

nivel, tomando en cuenta que el tensor s6lo trabaja a fuerza -

axial, y multiplicando por el área tributaria de cada tensor -

encontramos que la tensión más grande a la que estará sometido 

será: 

F 21,367.4 kg 

y por consiguiente el área mínima requerida es ge: 

A1T1in = F/fa = 21,367.4/(0.6*2530) = 14.08 cm2 

y el radio de giro rninimo, por tratarse de un elemento princi­

pal será: 

rmin = L/240 = 273/240 = 1.14 cm 

Se sugiere una sección "I" para mayor facilidad en la -

conexión. Con el área y el radio de giro mínimo, se buscó en 

el manual del IMCA una sección que satisfaga esos requerimien­

tos mínimos y además tenga el mismo ancho de las trabes que 

soporta (20.3 cm). Se encontr6 que la sección IR 203*26.60 es 

adecuada. Sus propiedades geométricas son: 

A 33.9 cm2 

IX 2,576 cm4 Iy 332 cm4 

sx 249 cm3 Sy 50 cm3 

rx 8.7 cm ry 3.1 cm 

ii) Diseño de una viga del nivel de proyecciones. 

En el diseño de una viga sujeta exclusivamente a momento 

flexionante respecto a su eje mayor, debe cumplirse que el 

esfuerzo máximo actuante sea menor de 0.66 de Fy si la sección 

es compacta, o de 0.6 de Fy si la sección no lo es. 
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Para ejemplificar el diseño se escogi6 una de las _ trabes 

de 8 m de largo, perpendiculares al sentido de las armaduras. 

El ancho tributario m&s grande de estas vigas es de 2.1 m., por 
consiguiente la carga uniformemente repartida sobre ella es de: 

w = 780*2.l = 1,638 kg/m 

y considerando que se trata de una viga articulada en sus extre 

mos el momento máximo y la fuerza cortante máxima son: 

Mmáx w*L2/B =· l,638*8 2/8. 13,104 kg m 

Vmáx w*L/2 = 1,638*8/2 6,552 kg 

suponiendo que la sección a usar será ..compacta, el m6dulo de 
sección mínimo que debe tener es; 

sx = Mx/(0.66*Fy)= 1,310,400/(0.66*2530) = 784.76 cm3 

Se propone una secci6n IPR 305*59.8 con las siguientes propied~ 
des geom~tricas: 

A 76.13 cm2 

Sx 850 cm) 

Ix 12,903 cm4 

La secci6n propuesta es adecuada por flexión, revisemos 

si también lo es por cortante: 

fv = V/(d*tw) 6,552/(30.3*0.75) 288.32 kg/cm2 

que debe ser menor de: 

Fv = 0.4*Fy = líll2 kg/cm2) fv 

por lo que la secci6n s! es apropiada por cortante. 

La secci6n cumple por re=ict~ncia, pero ahora verifique­

mos que la secci6n sea adecuada por deflexi6n. La fiecha al -­

centro de la viga puede ser calculada con: 

defl. 5*w*L 4 /(384*E*Ix) 

5*16.38*B00 4/(J84*2.1E6*12,903) 

3.22 cm 

y la flecha máxima permitida es: 
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L/240 + o_.s = 800/240 + o.s = 3.83 cm> 3.22 cm 

por ;'lo _q~e_-la secc_~6n es aceptable. 

C) Contraventeos en la armadura: 

Aunque la armadura haya sido concebida y analizada corno 
una estructura plana, ésta puede presentar fenómenos de pandeo 

lateral. Para asegurar que este fenómeno no ponga en peligro -
la estabilidad de la armadura se debe restringir el movimiento 

de la misma fuera de su plano con sistemas de contraventeo. 

Los contraventeos tienen la función exclusiva de restri~ 

gir el desplazamiento, por lo que en teor1a no trabaJan, enton­

ces el diseño de estos elementos se hace evitando que estos 

elementos se pandeen antes que la misma armadura. Por tratarse 

de elementos secundarios su.relación de esbeltez no debe ser 

mayor de 300. 

En el Centro de Convenciones se usaron tres tipos de 

contravientos: puntuales que conectan a las cuerdas inferiores 

de las armaduras en cada uno de los ejes de la estructura, 

contraventeos horizontales en forma de 11 x 11 y contravientos ver­

ticales en forma de 11 X ". Los contravientos en "X 11 unen a las 

armaduras en pares, y sus extremos coinciden con los nudos de -

la armadura en algan eje de la edificaci6n. En las figuras 25 

a 29 se pueden ver las secciones, las conexiones, y la forma de 

uni6n de estos elementos secundarios. 

Para ejemplificar la forma en que se determinQron las 

secciones de los contravientos, se discutirá la forma en que 

los puntales se diseñaron. Para los puntales se proponen 

tres placas soldadas formando una 11 1 11
• Para facilitar la 

conexi6n con la cuerda inferior de la armadura, se propone que 

ambos elementos tengan el mismo peralte. Adem~s se propone un 

ancho de 20 cm, un espesor de 10 nun para los patines y de 6 mm 

para el alma. Las propiedades de la sección son: 
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FIGURA 25 CONTRAVENTEO VERTICAL EN "X" 

OErALLE 1 

FIGURA 26 DETALLE DE LA INTERSECCION DE LOS CONTRAVENTEOS EN "X" 
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FIGURA 27 SECCION "C" (PUNTAL) 

FIGURA 28 DETALLE VERTICAL DE CONEXION DE CONTRAVIENTOS DE LA ARMADURA 
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FIGURA 29 DETALLE HORIZONTAL DE CONEXION DE CONTRAVIENTOS DE LA ARMADURA 
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A 51. 86 cm2 

Ix 

Sx 

rx 

3,367 cm4 

269 cm3 

8.06 cm 

Iy 
Sy 

ry 

1,267 cm4 

127 cm3 

4.94 cm 

El claro de estos elementos es de 8 m, y por consiguiente su 

relaci6n de esbeltez es: 

kl/ry = 800/4. 94 = 161. 94 < 300 

Aceptando que los puntuales se conectaran a cortante. 

Aunque la relaci6n de esbeltez pudiera ser incrementada, una 

relación del peralte complicar!a su conexi6n, y al no poderse 

reducir el peralte resulta poco conveniente reducir su ancho o 

los espesores de sus placas. 

D) Conexiones de Elementos de Acero: 

Una vez que se han obtenido las secciones de los elemen­

tos de acero es necesario determinar la forma en que ~stosserán 

conectados para que trabajen como un todo. Las conexionesdeben 

de estar diseñadas de .tal manera que las condiciones de restri~ 

ci6n y continuidad supuestas en el modelo de análisis sean res­

petadas. De esta forma se lograra qÚe los elementos mecánicos 

se transmitan adecuadamente de miembro a miembro de la estruct~ 

ra a través de las conexiones hasta su punto de apoyo. 

Se recomienda que las conexiones sean lo más prácticas y 

sencillas posibles para de esta maner~ agilizar el proceso 

constructivo y hacerlo más econ6mico. A su vez éstas deben ser 

lo suficientemente resistentes para soportar las solicitaciones 

de diseño. 

Para el Centro de Convenciones se usarán dos tipos de -­

conectores: tornillos y soldadura. Los tornillos que serán 

usados son del tipo A-325 y la soldadura será del tipo E70XX. 

Todos los montantes, diagonaies y cuerdas de la armadura tienen 

conexiones soldadas. Estas son de dos tipos: filete y bisel. 
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Las uniones entre patines de dos elementos se hizo a base de -

soldadura de bisel, mientras que las almas fueron conectadas a 

base de soldadura de filete (ver figura 30). se sabe que la -

soldadura de bisel es más eficiente que la soldadura de filete, 

Sin embargo por facilidad de construcci6n, la soldadura de 

bisel no siempre es usada. Cabe mencionar que la mayoría de -

las conexiones soldadas serán hechas en taller, lo que permitirá 

obtener un mayor control de calidad. 

La estructura metálica que se utilizará para conformar 

el nivel de cabinas tendrá conexiones atornilladas, lo que pe~ 

mitirá su construcci6n de un~ manera más rápida y sin necesi­

tar de mano de obra altamente especializada como la qu~ se 

requiere para las· conexiones soldadasª Al hacer el análisis -

de las vigas de este nivel de cabinas se consideró que los 

apoyos no transmitían momento, por lo que las conexione_s deberán 

ser a cortanteª Los tensores que sostendrán a este nivel 

también tendrán conexiones atornilladas (ver fi_guras 31 y 32). 

E) Conexiones de acero a concreto: 

Quizá uno de los aspectos más interesantes del detallado 

de conexiones resulte ser la forma en que los elementos de dis­

tintos materiales serán conectados entre s!. Este tipo de 

conexiones son poco usadas, exceptuando el caso de las placas -

base que unen columnas de acero a dados de concreto. Esto se -

debe a que la tendencia comGn es emplear un sólo material, 

aunque el concreto requiera de varillas de refuerzo y la con~ -

trucci6n compuesta sea utilizada con relativa frecuenciaª 

Como la estructura principal es a base de marcos de con­

creto, y los elementos de concreto tienen varillas y estribos 

de acero, la conexi6n de uno a otro miembro se pueden hacer 

uniendo acero de refuerzo con acero estructural, con la ayuda -

de elementos embebidos en el concreto. La determinación de los 

esfuerzos a los que estos elementos están sujetos resulta suma­

mente complicada. En general se recurre a dimensiones mínimas 
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FIGURA 30 CONEXIONES DE LOS ELEMENTOS DE LA ARMADURA 
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FIGURA 31 CONEXION DEL COLGANTE AL NIVEL+ 18.50 
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CONEXION DEL COLGANTE A LA CUERDA INFERIOR DE LA ARMADURA 
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y conceptos de longitud de desarrollo y anclaje, procurando 

siempre comprender la forma en que se presentará el flujo de -

esfuerzos, para proporcionar elementos que no permitan fallas 

locales. 

Las conexiones de los apoyos de la armadura se hacen con 

la ayuda de una secci6n 11 1 11 de acero embebida en el concreto y 

soldada a las varillas de refuerzo, además se cuenta con unas -

barras dobladas para que la transmisi6n del cortante sea e~ 

forma eficiente. En las figuras 33 a 36 se muestra la forma en 

que se deberán construir las conexiones de la armadura a las 

columnas de concreto. 

En el nivel de cabinas de proyecciones hay varias vigas 

de acero que descargan sobre vigas de concreto. Para estas 

conexiones no es posible meter una.- 11 1 11 embebida, y por cons!_ 

guiente la transmisi6n de esfuerzos debe hacerse a través de 

grapas. Dichas grapas sostienen a una placa en la cara exterior 

de las trabes, la que a su vez recibe a la viga de acero (ver -

figura 37). 
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FIGURA 36 APOYO DE LA ARMADURA EN EL EJE G6 
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FIGURA 34 DETALLES DEL APOYO DE LA ARMADURA EN EL EJE G6 
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FIGURA 35 APOYO DE LA ARMADURA EN EL EJE Gl 

- 142 -



come -e.-e.1 

o o 

H 
t;;'¡;¡, 

1eo 1ro 

FIGURA 36 DETALLES DEL APOYO DE LA ARMADURA EN EL EJE Gl 
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FIGURA 3 7 DETALLES DE LA CONEXION DE VIGAS DE DIFERENTES MATERIALES 
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3.- PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO 

Una vez hecho el dis~ño de la armadura se debe solucio­

nar la forma en que ésta será fabricada y montada. Paralograr 

una mejor calidad de las soldaduras, y para economizar en 

tiempo, se acostumbra fabricar las armaduras por tramos y en -

un taller, para s6lo hacer las conexiones en campo, dejando 

preparaciones especiales para mayor facilidad en el montaje. 

Las armaduras del centro de convenciones son de 39.65 rn 

de largo, para que el transporte no resulte muy problemático -

se seccionará en 4 tramos {ver figura 38). Como era deespera~ 

se la unión no se hace en algOn nudo, sino fuera de él. Las 

uniones se hacen en las cuerdas de la armadura con soldadura -

en campo ayudados de tornillos para el montaje. Entre cada 

tramo a conectar se dejarán unas diagonales sueltas, lascuales 

también se unirán con soldadura en campo, ayudados por unos 

tornillos de montaje (ver figura 39 a 41). 

Por tratarse de una armadura de gran claro deberá dars~ 

le una contraflecha de 15 cm al centro. con esto se evitará -

que la flecha de la misma resulte demasiado grande, o pueda 

ser percibida por los huéspedes. 
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FIGURA 40 CONEXION EN CAMPO DE DOS TRAMOS DE LA ARMADURA 
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FIGURA 41 DETALLE DE LA UNION EN Cl\MPO DE LAS CUERDAS DE LA ARMADURA 
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V.- CIMENTA C.I O N 



1.- BREVE DESCRIPCION DEL SUELO 

se sabe que el subsuelo de Canean presenta una gran 

erraticidad. Generalmente se encuentra superficialmente el 

material conocido como Shaskab; éste es un conglomerado de ar~ 

na fina muy dura y resistente pero desmoronable, sobre todo a 

cargas de impacto. El espesor de este manto varía de 1 a 2 m. 

Bajo esta capa es frecuente encontrar arena fina suelta, con -

espesores de alrededor de 6 m. Luego· se encuentran lentes de 

arena compacta de unos 1.5 ~ de espesor, y de ah! hasta lB m -

de profundidad hay arena fina suelta. De los 18 m en adelante 

hay un manto rocoso. 

El subsuelo de Canean suele.presentar oquedades Y caver 

nas en distintas zonas del litoral. Se presume que estas 

cavernas son producidas por corrientes submarinas, las que 

disuelven la caliza. Toda esa zona de la República Mexicana -

estuvo bajo el mar, por lo que se pueden encontrar ·conchas 

marinas en gran cantidad. 

Para conocer las características del suelo se hicieron 

sondeos de penetración estática y 5 sondeos de penetraci6n -

dinámica hasta 23 m de profundidad. Al realizar estos sondeos 

se detectaron grandes diferencias en la capacidad yprofundidad 

de la capa resistente, por lo que se hicieron 5 sondeos adici~ 

nales con un cono dinámico hasta 15 m. En la figura 42 se 

muestra el perfil estratigráfico, contenido natural de agua y 

la resistencia a penetración estandar de uno de los sondeos. 

El nürnero de golpes de la prueba de penetración estandar 

corresponde a una penetración de 30 cm , mientras que el núme­

ro de golpes para la prueba de cono corresponde a 10 cm de 

penetración. 

Las pruebas de penetración dinámica se hincan a presión, 

como la prueba de cono. Por el otro lado las pruebas de 

penetración estática se hincan con el impacto de una masa, 

como la prueba de penetraci6n estandar. Con la prueba de cono 

se puede obtener la variaci6n de la resistencia de punta {qc) 
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y de fricción {fs)que se generan durante su hincado, la prueba 

tiene la ventaja de ser muy precisa, aunque requiere correl~ -

cionar los resultados con pruebas de laboratorio. La prueba -

de penetración estandar es comúnmente usada tanto para mue~ 

treos de suelos arcillosos duros como arenosos. La prueba pe~ 

mite la obtenci6n de muestras alteradas, con las que es posible 

definir la estratigraf!a. La prueba no.es muy precisa, pero -

tiene numerosas correlaciones con las propiedades y comport~ -

miento de los suelos. 

En la zona explorada se identificaron los siguientes 

estratos: 

i) Superficialmente se tienen arenas blancas de compa­

cidad media a suelta y corresponden a unos rellenos colocados 

para la urbanización de la zona hace unos 15 años. su espesor 

varia entre 2 y 3 m. 

ii) Debajo de esta capa se encontraron materiales que -

formaban el fondo de la laguna costera <le Bojorques y que con­

sisten en arenas, limos y arcillas combinados en algunos hori­

zontes con materia orgánica. Estos depósitos tienen una resi~ 

tencia muy baja {de O a 7 golpes) y su espesor varia entre 5 y 

7 m. 

iii) A continuación hay formaciones de características 

variables, con una gran variedad en la resistencia. La gran 

heterogeneidad se puede deber al origen geológico de los depó­

sitos. El material más antiguo que se identifica es una caliza 

fosilífera a unos 18 m de profundidad que probablemente corre~ 

panda a la formación Carrillo Puerto, su origen se debió al 

depósito de f6siles marinos cementados con carbonato de calcio. 

Esta formación fue erosionada en algunas zonas por corrientes 

marinas, lo que cambio su topografía. Al presentarse otra 

época de alta concentración de carbonato de calcio en el agua 

se depositaron en las zonas bajas arenas cementadas, mientras 

que en las zonas altas quedaron arenas sin cementar. 

El nivel freático se encontró a profundidades variables 

entre 0.37 y 1.16 m. 
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2.- TIPO DE CIMENTACION A USAR 

Considerando la baja resistencia de los materiales de -

origen lacustre, la cimentación debe apoyarse en la primera 

capa resistente. Debido a las diferencias estratigráficas los 

elementos tendrán longitudes variables. Lo más adecuado resu~ 

ta usar pilas de concreto coladas in situ con perforaciones 

estabilizadas con lodo benton1tico. Otra alternativa podría -

ser a base de pilotes desplantados a 18 m de profundidad, pero 

esta solución seria más costosa debido a que la perforaci6n -­

requeriría de un ademado previo. 

Debido a la irregularidad de la capa resistente será 

necesario hacer una verificaci6n previa mediante sondeos para 

definir la profundidad de desplante del grupo de pilas de un -

cuerpo. En la tabla 4 se muestran algunos datos importantes 

obtenidos de los 4 sondeos estáticos (SE) y los 10 dinámicos -

(SD). De los catorce sondeos hechos, en nueve se encontr6 una 

capa resistente que garantiza una capacidad de carga de 300 

t/m2 a cotas de desplante entre-2.74 y-7.5 m., mientras que en 

cinco de los sondeos la capa resistente no tiene el espesor ni 

la resistencia, por lo que la presión de diseño se deberá 

tornar corno 100 t/m2 con cotas de desplante que varían entre 

-5.98 y -7.12 m, o bien apoyarse en la roca fosil!fera con una 

profundidad de 17 m y una presión de diseño de 400 t/m2. 

Las alternativas de diseño de la cimentaci6n son: 

i) Diseñar las pilas con una presión de contacto admisible -

de 300 t/m2 y llevar un control mediante sondeos al centro de 

cada grupo de pilas. Cuando la capa resistente no sea adecuada 

se deber~ cambiar la profundidad de desplante y la presión 

admisible. Esta soluci6n se debe tener diseñada de antemano. 

Se considera que la capa resistente ser~ d<le~uaJa para resistir 

300 t/m2 cuando su resistencia dinámica sea igual o mayor a 60 

golpes por cada 10 cm de pcnetraci6n y tenga un espesor mínimo 

de 2 m. 

En esta soluci6n no se espera que los movimientos dife­
renciales debidos a profundidades de desplante diferentes 
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T A B L A 4 

Caracter!sticas principales del suelo 

sondeo; 
.·es CI E NE NO CL···-- co--

• (11\) Cm) Cml 

<~;',. 
:.Cml -

SE-1 ::.4.38 -7.23 2.40 50 - ;;.5.03-
s¡;¡_-2- ·-1.10 ---9;10 2.00 -'•AJ,- iAC -7.50 
SE'-3· /,'..:6.35 -8.25 1.9_0 50 -AC -6.55 

--
SE:,4 < 1.40 -· ._._.-:5.98 _-7 .38 50 -- AC -5.98* 

;95 -10.35 6._40 67 AC -4 .~5 
SD~2-· -:::.4 ;84 - 9.84 5.00 75 AC -5.04 

SD-3 -6.26 - 9.26 3.00 80 AC -6.46 

SD-4 -6.70 - 9.20 3.00 69 AC -6.90 
sD-5- "-3.54 - 8.04 5.50 110 AC -2.47 

SD-9 -6.58 -10.38 3,80 29 AC -6.78* 

SD-10 -5.99 - 8.89 2.90 26 AD -6.39* 

SD-11 -6.59 - 8.99 2, 40 31 AD -6.99* 

SD-12 -6.72 - 8.82 2.10 26 AD -7.12* 

SD-13 -6.30 - 9.10 2.80 86 AD -6.50 

* Reducir Qa a 100 t/m2 o desplantar a 17 rn y usar Qa de 

400 t/m2. 

Notaci6n: 

es Cota superior de la primera capa. resistente. 

CI Cota inferior de la primera capa resistente. 

E Espesor de la capa (CS-CI). 

NE Namero de golpes promedio en penetración estática 

(golpes/30 cm). 

ND = Ndmera de golpes promedio en penetración dinámica 
(golpes/10 cm) . 

CL Tipo de material de apoyo: Arena densa (AD) o c:errentada (AC) 

CD Cota de desplante recarendada. 
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puedan afectar a la estructura; los asentamientos se estiman 

no mayores de 2 cm. 

ii) Diseñar las pilas de cimentaci6n con una presi6n -

admisible de contacto de 400 t/m2 apoy&ndolas en la caliza 

fosilífera a aproximadamente 18 m de profundidad. Dado que 

esta capa mostr6 uniformidad en los sondeos realiza~os no será 

necesario hacer verificaciones mediante sondeos, sin embargo -

durante la construcci6n se debe supervisar que se alcance la -

roca. 

De ambas alternativas se opt6 por la segunda, y de esa 

forma no se tuvo que hacer un sondeo por Cada grupo de pilas, 

y se diseñó con 400 t/m2. 

A) Procedimiento constructivo: 

Para el colado de las pilas, se recomend6 el siguiente 

procedimiento constructivo: 

i) Perforar con equipo rotatorio empleando brocas de -

espiral oon igual diárretro al fuste de la pila, hasta penetrar O. 2 rn en 

la roca. En la superficie se colocar~ una boquilla metálica -

de 2 m de diámetro para que la perforaci6n permanezca estable. 

ii) La perforación se estabiliza mediante la inyecci6n 

de lodo bentonítico, manteniendo su nivel 0.5 rn abajo de la 

boquilla de la perforación. 

iii) Se introducirá el armado 4e la pila con sus sepa­

radores, y una vez que toque el fondo se levantará entre 10 y 

20 cm para que 6ste quede colgando y no se deforme. 

iv) Se introduce por el interior del ¿¡rma.<lo un tubo 

para el colado, lL:imado "trompa de elefante", el cual llegara 

hasta unos 50 cm por encima del fondo. A trav6s de este tubo 

se comienza a inyectar el concreto de abajo hacia arriba 

desplazando al lodo bentonítico. El colado debe proseguir en 

forma continua hasta llenar el agujero de la pila, ma~teniendo 

la punta del tubo 0.5 m abajo del nivel del concreto. Conviene 
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desperdiciar un.poco de concreto al final del colado, ya que 

generalmente se contamina con el lodo y la arena. 

v) Una vez que se haya terminado de colar se podrá extraer la 

boquilla metálica del brocal de la perforaci6n. 

vil El colado debe llevarse al menos hasta 0.5 m arriba del 

nivel inferior de las contratrabes, para asegurar que el ca~ -

creta tenga buena calidad en la unión pilote contratrabe ( ver 

figura 43 ) • 

B) Capacidad de carga de las pilas: 

La cimentación de la casa de máquinas se hará a base de 

pilas, como se ha señalado con anterioridad. 

son de sección circular con 60 cm de diámetro. 

Las pilas a usar 

La capacidad -

admisible de las pilas fue proporcionada por la misma compañía 

que llev6 a cabo la exploración y el muestreo del subsuelo -­

( 156 t). 

Para cerciorarnos que la capacidad proporcionada es 

razonable, haremos un cálculo de la capacidad por pila, aunque 

de forma aproximada. contamos con los resultados de unos ae·­

los sondeos de penetraci6n estandar que se llevaron a cabo 

(fig. 42). De los datos tomados del campo, conocemos la vari~ 

ci6n del número de golpes, y con esos datos " haciendo uso de 

la siguiente expresión, podemos conocer la carga última resis -

tente de una pila: 

donde: 

Qu 40*N*Ap + 0.2*Ñ*As 

Qu Carga última de la pilo, en tonPlorl~g 

N NCunero de golpes promedio a la elevaci6n de la 

punta de la pila, No. de golpes por 30 cm de 

penetraci6n. 

Ap Area de la sección transversal de la punta de la 

pila, en m2. 
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Ñ Ntirnero de golpes promedio a lo largo del fuste de 

la pila, No. de golpes por 30 cm de penetración. 

As Area de la superficie lateral del fuste de la 

pila, en m2. 

Como las pilas son de 60 cm de diámetro (D) y tiene 18m 

de largo el ~rea de la punta y la superficie del fuste son: 

Ap 

As 

Pi *(D2)/4 =Pi *(0.6 2)/4 

Pi *0*18 =Pi *0.6*18 

0.2827 m2 

33.93 m2 

y de la figura 42 obtenemos: 

N 45 golpes 

R 17 golpes 

sustituyendo valores obtenemos: 

Qu 40*45*0.2827 + 0.2*17*33.93 

Qu 631. 96 t 

Como la prueba de penetración estandar está sujeta a 

errores, se recomienda que el factor de seguridad usado no sea 

menor a 4. Veamos que factor de carga se us6 si la capacidad 

de carga permisible es de 156 t: 

F.S. Qu/Qp = 631.96/156 = 4.05 

Por lo que la capacidad de carga que nos proporcionaron 

es adecuada. 

El asentamiento de una pila colada in situ, en un suelo 

arenoso está dado por: 

~ = L Q*L/(Ec*Ap) + 1.57*2:"Q*(l-~' )/(Es* Ap) 

donde: 

~ Es el asentamiento inmediato 

¿ Q Combinaci6n más desfavorable de carga 

L Longitud de la pila 

Ec M6dulo de elasticidad representativo de la pila 

Es Módulo de deformabilidad del estrato de apoyo 

V M6dulo.de Poisson del estrato de apoyo 
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El rn6dulo de .. deforrnabilidad;. de.l suelo· puede considerarse 
en ~arma· -aproximada,.- c9ffio: · 

Es 
~ 

S*(N~is¡·~ 5!(45+15) 

0.2 
,300 kq/crn2 

corno· las pilas se hari!n con f 'c = JO.O kq/crn2 

Ec 10,000~ · .. ..fJOO 173,205 kq/cm2 

La combinaci6n más desfavorable se presenta.cuando 

LO 156t, sust. valores: 

,. ·156,000*l,800/(173,205*2,827) + 

+i:~7*156,000*(l-0.04)/(300*339,292) 

! ;,, o.se cm 

Que resulta ser un asentamiento muy pequeño, como era de 
esperarse. 

C) Ci!lculo del ndrnero de pilas: 

Para la cimentación de la casa de Máquinas se usarán 

pilas de 60 cm de diámetro, ~stas tienen una capacidad de 

diseño de 156 t. Las pilas llegarán a zapatas, las cuaies -

estarán unidas por un sistema de contrat~abes. En el modelo -

del ETABS se incluyó un nivel más para modelar el sistema de -

contratrabes y tomar en cuenta su contribuci6n para disminuir 

los momentos en las pilas. En consccuenci~, los elementos 

mecánicos que aparecen en la parte inferior de las columnas 

del nivel más abajo, son los elementos 'mecánicos que el grupo 

de pilas bajo cada columna estará soportando. 

Para el disc~o de pilas se propusieron 4 distribuciones, 

éstas se muestran en la figura 44. Para verificar la distrib~ 

ción propuesta bnJO una columna es la apropiada se debe verif~ 

car que ninguna de las pilas del grupo está sobrcsforzada 

haciendo uso de la cxpresi6n: 

Q ~ P/N + (My * X)/¿x2 + (Mx * Yl/¿y2 
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donde: 

Q Carga axial de una pila colocada en las coorden~· 

das (X, Y) 

P Carga axial que transmite la columna. 

My Momento alrededor de y que transmite la columna 

Mx Momento alrededor de x que transmite la columna 

X,Y =Distancias en X y Y de una pila al centro de 

gravedad del grupo. 

N NCimero de pilas 

Nótese que los elementos mecánicos con los que se revi­

sa un grupo de pilas no van multiplicados por algrtn factor de 

carga. Y si se están revisando las acciones debidas a una solf. 

citaci6n accidental es posibl.e aumentar la resistencia de las 

pilas en un 33t. Esto se debe a que las resistencias de las -

pilas se consideran resistencias admisibles. A cootinuaci6n, a 

manera de ejemplo, se revisará el grupo de pilas de una de las 

columnas de orilla. En la figura 45 se muestran las pilas 

requeridas bajo coda columna o muro. 

Se revisará la columna en los ejes 31A y G6 {Cl2}, sus 

elementos mecánicos por cargas gravitacionales son: 

p 384 t 

Mx 2.79trn 

My O .13 t rn 

Y la combinaci6n de elementos más desfavorables por 

viento son: 

P 302,G t 

Mx 7. 89 t rn 

My 1.37 t rn 

Para esta columna se ha propuesto la distribución 3 de 

pilas (3 pilas), y sus propiedades son las siguientes: 

N 
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0.6 2 + 0.6 2 =·0.72 m2 

2•ci~33 2 + 0.67 2 = 0.66 m2 

Süáti~uyendo los valores por cargas verticales obtenemos 

que la pjla más fatigada estará sometida a una fuerza de: 

~ 384/3 + 0.13*0/0.72 + 2.79*0.67/0.66= 130.79 tÚ56 t 

y para la condici6n de viento, la fuerza en la pila más 
fatigada será: 

Q = 302.6/3 + 1.37*0/0.72 + 7.89*0.67/0.66 = 108.76 t 

pero por tratarse de una solicitaci6n accidental la resistencia 

de las pilas puede incrementarse en un 33% (207 t) . Como 

puede verse, la cornbinaci6n que rige esta columna es debida a 

cargas gravitacionales. 
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3.- REVISION DE ZAPATAS 

Como en general se usará más de una pila por apoyo, se 

deben diseñar unas zapatas que sean capaces de transmitir los 

elementos mecánicos de la columna a las pilas, y asegurar que 

las pilas trabajen corno un conjunto. Hay tres tipos de fallas 

que se pueden presentar en las zapatas: penetración de un 

pilote o una pila, falla por cortante, o falla por flexi6n. 

Para mostrar la forma en que se revisa una zapata se diseñará 

la zapata de la columna C12. (en la intersecci6n de los ejes 

31A y G6), a la que se le calcularon en el inciso anterior el 

nQmero de pilas requeridas. 

i} Revisión por penetración de columna o pila 

En la revisión por penetración y cortante se vigila que 

el esfuerzo del concreto sea menor de: 

Ver Fr*VPc 

o. 8* V20ii 
11. 31 k.g/cm2 

que es el esfuerzo máximo que puede tomar el concreto. El 

esfuerzo a que está sometido el concreto se calcula como la 

fuerza axial entre el área crítica. El área crítica se define 

como el pcr!metro crítico por el peralte de la zapata (d). El 

perímetro crítico de penetración se localiza a d/2 del paño 

del elemento que penetra. 

- Revisión por penetración de la columna: 

La fuerza axial máxima de la columna de secci6n 70 por 80 es: 

p = 1.5 * 384,060 = 576,090 kg 

Si proponemos un peralte de 70 cm el perímetro y el área 

cr:C tica serán: 

Perímetro 2*(70 + 80 + 70) 440 cm 

Acr = 440 * 70 = 30,800 cm2 
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Pero como se puede ver en la figura 46 más de la mitad 

de las pilas caen dentro de la zona de penetraci6n, se cons! -

.dera que la mitad de la capacidad de las pilas se contrarresta 

con la fuerza de la columna en forma directa, y por oonsiqu.iente 

el esfuerzo en el concreto será: 

V/A P/Acr = (576,090 - 0.5*3*156,000)/ 30,800 

11.11 kg/cm2 < 11. 31 kg/cm2 

- Revisión por penetraci6n de una pila: 

La fuerza axial máxima que una pila de 30 cm de radio. { r) 

podr!a tener es de 156,000 kg. su per!metro y &rea cr!tica 

son de: 

Perímetro 2*Pi*(r + d/2) 

2*Pi*(30 + 70/2) 

Acr = 408 * 70 = 28,588 cm2 

408 cm 

y consecuentemente el esfuerzo del concreto será: 

V/A= 156,000/28,588 = 5.46 kg/cm2<11.31 kg/cm2 

ii) Revisión por cortante. 

En la revisi6n por cortante el perímetro crítico se 

encuentra a una distancia d del paño de la columna. Si la 

totalidad de las pilas están dentro de la zona crítica no 

habrá cortante. En la figura 46, se puede ver que la totalidad 

de las pilas están dentro de la zona crítica, por lo que no es 

necesario hacer revisi6n por cortante. 

iii} Revisi6n por flexi6n. 

Como los elementos mecánicos de las columnas se transm! 

ten en forma casi directa a las pilas no existen esfuerzos de 

flexi6n. En caso de que existiera un momento flexionante la -

zapata se diseñaría como una viga. En lti viga se debe colocar 

al menos el porcentaje mínimo: 

pmin = O. 7* ..fi*C/fy 0.0026 
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por tanto se requiere al menos un área por cada metro de ancho 

de: 

As 0.0026*100*70 = 18.45 cm2/m 

Si usamos varillas del # 8 la separaci6n requerida es 

de: 

S = 5.07*100/18.45 = 27.5 cm por lo tanto S = 25 cm· 

Para facilidad de colado y para evitar agrietamientos -

excesivos, se colocarán varillas en la parte superior de la 

zapata. En la figura 46 se muestra como queda finalmente el -

armado de la zapata. 
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4.- DISENO DE CONTRATRABES Y LOSA DE CIMENTACION 

Las contratrabes son las trabes en la cimentaci6n que -

ayudan a que los momentos de las columnas se distribuyan mejor. 

Como se ha mencionado antes las contratrabes tambi~n se model~ 

.ron con el ETABS, y por consiguiente su diseño se hizo con los 

elementos mecánicos que el programa report6 multiplicados por 

el factor de carga correspondiente. 

Como el primer piso del edificio alojará máquinas de 

gran tonelaje, el peso de estas máquinas se consider6 en el 

modelo. En la figura 47, se indican las zonas en que se ubic~ 

rán las máquinas y el peso de las mismas. Ya que el dis~ño de 

contratrabes y losa de cimentación sigue el mismo proceso 

seguido para el diseño de una trabe o una losa normal, no se 

hará ejemplo alguno de estos cálculos. Las contratrabes tienen 

sección de 120*40 y la losa de cimentación tiene 25 cm de 

espesor en las zonas en donde se encuentran las máquinas. 
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FIGURA 47 ZONAS DE MAQUINARIA DE GRAN 1'0NELAJE 
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VI.- ~OMENTARIOS Y CONCLUSIONES 



COMENTARIOS Y CONCLUSIONES 

El análisis que se ha desarrollado en el presente trab~ 

jo, para el Centro de Cqnvenciones de un hotel en la ciudad 

de Ca~can, por involucrar el cálculo de todos sus elementos -

estructurales, desde las fundaciones hasta la cubierta, cons­

tituye en si mismo un ejemplo muy completo de aplicación del 

conocimiento de ingeniería en estructuras, tanto en concreto 

como en acero. Durante su ejecución se hizo patente la nece­

sidad que existe de refinar los sistemas de análisis, y se 

encontró plenamente justificada la utilización de programas -

de computadora, que permitieron el uso de modelos tridi~ensi~ 

nales, los cuales ofrecen la ventaja de proporcionar un cono­

cimiento más realista de la distribución de esfuerzos y defl~ 

xiones que se presentan en los diferentes elementos estructu­

rales. 

La eficiencia que se logra con este sistema de análisis 

y diseño permite a los ingenieros civiles realizar mejor su -

funci6n social de lograr proyectos que, además de seguros, 

sean econ6micos. Sin embargo, es fundamental poner marcas de 

alerta para que los resultados que se obtienen de estos pr~ -

gramas sean siempre enjuiciados por el sentido coman ingenie­

ril y por revisiones pr&cticas y sencillas, con el fin de 

evitar posibles errores en el ingreso de datos o en la model~ 

ci6n. 

Las solicitaciones de carga bajo las que fue analizado 

el modelo se obtuvieron de "Manual de Diseño de Obras Civiles" 

de la Comisión Federal de Electricidad. As1 mismo, para el -

didcño, a falta de regulaciones específicas parñ C;mc!in, se -

observ6 lo establecido en el 11 Reglamento de Construcciones 

para el Distrito Federal 1987" en todo lo relativo al concreto, 

y el "Manual de Construcci6n en Acero 11 del Instituto Mexicano 

de la Construcci6n en Acero en todo lo relativo a elementos -

metálicos. 
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Deseamos resaltar que en los reglamentos se habla muy 

poco sobre los estados limite de servicio. Tal deficiencia -

es más notoria en lo que se refiere al' fenómeno de vibraci6n. 

Este campo requiere mayor investigaci6n, ya que la tendencia -

actual es construir edificios con elementos más ligeros y con 

claros mayores, propiciando as1 que se acentae este fenómeno -

en las estructuras. 

Es necesario hacer ~nfasi~ en que la labor del ingeniero 

no debe terminar con la realización de los planos constructivos 

que reflejan los cálculos y diseños realizados, como tampoco -

con la emisión de especificaciones de construcci6ndeterrninadas, 

sino que debe proseguir con la fase constructiva del inmueble 

a f1n de cerciorarse que los materiales y procesos constructi­

vos se apeguen a las especificaciones del proyecto. Esto ayuda 

a garantizar la calidad integral uniforme del conjunto y a que 

la estructura se comporte segün se planteó en los cálculos. 

Por otra parte, siempre es conveniente percatarse de los 

problemas que aparecen en la construcción de un proyecto, los 

cuales muchas veces conllevan a realizar cambios en los proce­

sos constructivos y en ocasiones hasta en los mismos proyectos. 

T~l es el caso de condiciones inesperadas del subsuelo, mat~ -

riales que reportan resistencias menores que las especificadas, 

cambios y ajustes de última hora en el proyecto arquitectónico, 

problemas con la calidad de los agregados y del agua, evapora­

ciones excesivas antes de lograr el fraguado, retiros prematu­

ros de cimbras, traslapes de acero de refuerzo en zonas indebi 

das, dobleces de varill~s utilizando calor, etc. 

Por lo anterior la propuesta.de las nuevas reglamentaci~ 

nes recomienda la presencia del ingeniero en las estructuras, 

como corresponsable de obras. Presencia que debe ser física y 

real, más no de membrete o firma, ya que se trata de una cues­

tión de conciencia y responsabilidad profesional. En la medida 

en que ésto se logre tendremos corno resultado construcciones -

más económicas, racionales, seguras y confiables. 
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