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DITRODUCCXOH. 

En este trabajo se expone de manera sencilla un tema que ha 

trascendido en el ámbito del diseño estructural; los factores de 

carga y resistencia, obtenidos mediante métodos estadísticos y de 

probabilidad, han sido incorporados al disef\o estructural, sin 

cambiar en lo esencial la forma de predicción del comportamiento de 

los elementos estructurales. 

El objetivo principal es establecer una comparaci6n 

cualitativa y cuantitativa del empleo, en estructuras metálicas, 

del criterio de diseño por Esfuerzos Permisibles y el criterio de 

Factores de carga y Resistencia. Para el cumplimiento de tal 

objetivo se escogió de base un edificio que aloja las instalaciones 

de un hotel de lujo ubicado en Av. Paseo de la Reforma, deseando 

exponer los puntos sobresalientes del diseño estructural, sin 

pretender abarcar todos los rubros de éste, donde fueron utilizadas 

Armaduras Metá.licas para soportar el sistema de piso, asl como para 

proporcionar resistencia ante cargas laterales a dos de los marcos 

del edificio. 

Los Factores de Carga y Resistencia han incorporado al diseño 

estructural mayor confiabilidad, ya que la media estadlstica de 

estos ha sido el resultado de numerosos experimentos controlados. 

Su aplicación para el diseño de estructuras metálicas en nuestro 

pais cobró impulso a raiz de la publicación del Manual para la 

Construcción en Acero del AISC en 1986 y de la adopción de éstos en 

el Reglamento de las Construcciones para el Distrito Federal en 

1987. 
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1.1 CRITERIOS DE DISEÑO POR ESFUERZOS PERMISIBLES Y POR 

FACTORES DE CARGA Y DE RESISTENCIA. 

1.1.1 Criterio de disefio por Esfuerzos Permisibles. 

El criterio de diseño de los esfuerzos permisibles se ha 

empleado desde principios del siglo XIX y sigue siendo el más 

utilizado en la actualidad. Consiste en calcular, por medio de un 

análisis elástico, las acciones internas que producen las 

solicitaciones, de servicio o de trabajo, en los diversos elementos 

estructurales y comparar los esfuerzos máximos ocasionados por esas 

acciones con los permisibles, que son una fracción de los esfuerzos 

de fluencia. 

La magnitud del esfuerzo permisible, en el acero estructural, 

es una fracción del esfuerzo de fluencia y la relación esfuerzo de 

fluencia entre esfuerzo permisible se llama factor de seguridad; 

este concepto de seguridad se basa en la suposición de que la 

iniciación del flujo plástico marca el limite de utilidad de la 

estructura y que la carga permisible debe ser igual o mayor que la 

carga de diseño calculada para obtener un factor de seguridad 

adecuado; cabe señalar que el factor de segur id ad no indica la 

proximidad o lejanía a las condiciones de falla de una estructura, 

ya que este ha sido fijado en función de un esfuerzo que no lo 

implica. 



Es un criterio basado en cargas de servicio, comportamiento 

elástico y esfuerzos permisibles; es aceptado porque se 

desarrolló como parte integral del análisis racional de esfuerzos 

y está respaldado por las múltiples experiencias de su utiJ.ización. 

La aplicación de la teoria elástica, esto es, la hipótesis de que 

el material es esforzado siempre dentro de su rango de 

comportamiento elástico, está implícita en el procedimiento de 

diseño, no sólo porque los métodos de análisis estructural que se 

utilizan para la determinación de los elementos mecánicos de diseño 

se basan en dichas hipótesis, sino también porque se supone que a 

partir de ellos se obtienen los esfuerzos actuantes aplicando 

teorlas de resistencia de materiales también basados en la 

hipótesis elástica. 

La obtención de esfuerzos permisibles no ha sido más que un 

artificio para poder aplicar el método de diseño elástico, es claro 

que podrlan compararse directamente laG cargas sin necesidad de 

pasar por la obtención de esfuerzos. 

Es muy útil para predecir el comportamiento de las estructuras 

en condiciones de servicio, pero en muchos casos no permite 

estudiarlas en las ccrcanfas del colapso, que se presenta fuera del 

intervalo elástico, cuando la ley de Hooke ya no rige las 

relaciones entre esfuerzos y deformacione;:;, y por lo tanto no puede 

determinarse la seguridad de la estructura respecto a la falla. 



1.1.2 criterio de diseño por Factores de carga y de Resistencia. 

El enfoque más racional del diseño sugiere una evaluación 

estadistica de la naturaleza aleatoria de las variables que 

determinan la resistencia de las estructuras por un lado y de las 

que pueden ocasionar su falla por el otro. Utilizando la teoria de 

las probabilidades se puede evaluar el riesgo de falla y mantener 

la probabilidad de que esta ocurra a un nivel aceptablemente bajo, 

depende de la ilnportancia de la estructura y del riesgo de que su 

falla ocasione la pérdida de vidas. 

Un estado lirni te es una condición que corresponderá, en 

nuestro estudio, a un limite de utilidad estructuralª Los 

criterios de diseño deben asegurar que la probabilidad de que se 

alcance un estado limite sea suficientemente pequeña; se logra 

escogiendo valores adecuados de los factores de carga y resistencia 

además de las acciones y resistencias nominales. 

En el diseño estructural deben considerarse los estados limite 

de resistencia y los estados limite de servicio, los primeros se 

refieren a la seguridad de las estructuras y los segundos a los 

requisitos de operación a Los códigos de diseño prestan mayor 

atenci6n a los estados limite de resistencia por que son los que 

tienen que ver con pérdidas materiales importantes e inclusive, 

vidas humanas. Deben cuidarse los estados limite de servicio de 

los que depende la operación correcta de la construcción. 



De lo anterior, podemos decir que el criterio de diseño por 

Factores. de carga y de Resistencia está basado en la consideración 

de los Estados Limite de Resistencia y la revisión de los Estados 

Limite de Servicio. 

Los estados limite de resistencia se basan en la siguiente 

expresión general: 

E S FC S R FR 

Donde: 

S solicitaciones nominales. 

FC factor de carga. 

R resistencia nominal del elemento estructural. 

FR factor de resistencia. 

Los factores de carga FC(CH + CV) y FC(CH + cv + CA), son números 

generalmente mayores que la unidad, se proporciona para cubrir las 

variaciones de las cargas muerta, viva y accidental respecto al 

tiempo, además de las incertidumbres respecto a la localización de 

las cargas sobre la estructura. En los factores de carga se 

reconocen las idealizaciones del diseño como la suposición de 

distribuciones uniformes de carga. 

El factor de resistencia FR es un número menor que la unidad 

que toma en cuenta las incertidumbres en la resistencia para un 

estado limite particular, incertidumbres generadas por: 
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a) La variabilidad de propiedades del material. 

b) Variaciones geométricas del peralte, espesores y flechas como 

resultados de la laminación, fabricación y las prácticas de 

transporte y montaje. 

e) Diferencias entre los modelos de predicción de resistencia de 

disefio para cada estado limite particular y los datos 

experimentales para el mismo estado limite. 

El criterio de diseño por Factores de carga y Resistencia no 

es útil para predecir el comportamiento de la estructura en 

condiciones de servicio, las N.T.c. preveen la revisión de los 

estados limite servicio como pueden ser las vibraciones y las 

deformaciones. 

El objetivo de esta tesis es establecer una comparación del 

diseño, realizado por los dos critCTrios antes mencionados, de la 

estructura métalica del proyecto que describiremos a continuación. 



1.2 DESCRIPCION DEL PROYECTO. 

En el edificio alojará las instalaciones de un hotel de lujo 

en la Ciudad de México, D.F. Posee tres zonas que tienen 

caracteristicas propias en cuanto a su estructura y funcionamiento. 

La zona A, que está formada por un sótano, planta baja, dos 

plantas altas y la azotea, estará destinada a alojar parte del 

estacionamiento de automóviles, Ja zona de recepción de huéspedes 

y el salón de banquetes con sus servicios; ocupa una superficie 

aproximada de 930 rnl. Esta es la zona del edificio a la cual nos 

referiremos en el desarrollo de la tesis. 

La zona B, que está formada por dos sótanos, planta baja con 

patio central y un cuerpo de siete niveles con vac!o central sobre 

el patio, alojará dos niveles de estacionamiento para automóviles, 

los servicios administrativos y Jos atención a huéspedes en la 

planta baja y cuartos de hospedaje en los niveles superiores; 

ocupa una superficie aproximada de 4940 rn2. 

La superficie de la zona e es un apéndice del terreno ocupado 

por las zonas A y B. Alojará un sótano, planta baja, un nivel de 

equipo y un nivel para asoleadero y alberca. En el nivel del 

sótano y planta baja se alojarán los servicios complementarios del 

hotel; ocupa una superficie de 7'J0 rr.:. 

La supercstrllctur<1 de lo::: ,·~ !i t.. icio:.; de las zonas ,"\., B y e se 

aislaron con jllntas constructl vas para optimizar su comportamiento 

ante los efectos producidos por lu.s vari<lclones de temperatura y 

las acciones de las fuerzas dcbid~s ~ ~iGrno. 



La estructura de las zona B fue resueltas en forma 

predominante con losas macizas de concreto reforzado de 15 cm de 

espesor, trabajan en una dirección y están apoyadas sobre muros 

rígidos de concreto reforzado, con espesores que varían desde 16 

hasta 35 cm, o sobre trabes de concreto reforzado apoyadas en 

columnas del mismo material, las cuales transmiten las cargas 

directamente a la cimentación. 

Los niveles superiores de la zona A están estructurados con 

losas, compuestas por lámina acanalada sección QL-99-M62 de acero 

galvanizado y un colado en el sitio con concreto reforzado, 

apoyadas sobre armaduras. 

Las armaduras son vigas de alma abierta, formadas por 

elementos unidos entre sf formando grupos de triangulas, a estos 

elementos se les denomina cuerdas, montantes y diagonales de 

acuerdo a la función que cada uno desempefia en la armadura; los 

montantes y las diagonales fueron resueltas con perfiles tipo PER 

y APS, y lan cuerdas fueron resueltas con perfiles PMT y AA. 

Se proporcionaron dos armaduras de rigidez que tienen la 

función de soportar la carga vertical del nivel 3, además 

transmiten la fuerza sísmica que actua en el nivel 3 a los niveles 

2 y 4 que se encuentran perimetralmente restringidos por muros 

rlgidos de concreto reforzado. 
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Para solucionar la cimentación de los cuerpos de los edificios 

de las tres zonas, se realizaron análisis comparativos entre las 

alternativas sobre una cimentación compensada y otra apoyada sobre 

pilas. La alternativa que más adecuada fue que el edificio se 

apoyara sobre pilas desplantadas, de acuerdo con el estudio de 

mecánica de suelos, en el estrato duro localizado a una profundidad 

de Jl.50 m. 

9 
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2. 1 DEBCRIPC:ION DE LA CIMENTACION. 

2.1.1 Descripción General ~e la Cim.entaci6n. 

La estructura está ubicada en zona II, que acuerdo a la ref. 

7 es la zona de transición,. en la que los depósitos profundos se 

encuentran a 20 m de profundidad o menos, y que está constituida 

predominantemente por estratos arenosos y limo-arenosos 

. intercalados con capas de arcilla lacustre con espesor variable 

entre decenas de cent1metros y pocos metros. 

(ref. 7) 

Debido al tipo de suelo se presentaron varias propuestas de 

cimentación, de las cuales, la más adecuada desde los puntos de 

vista geotécnico, estructural y económico fue una cimentación de 

tipo profunda apoyada en una capa dura del suelo a 34 m de 

profundidad, por medio de pilas de sección transversal oblonga con 

una capacidad de carga útil de 40 kg/cm 2 • 

La subestructura, apoyada sobre las pilas, aloja dos 

sótanos, para proceder a la construcción de la subestructura fue 

necesario hacer excavaciones hasta 6.5 m de profundidad, nivel de 

desplante del sótano 2, para lo que se requirió construir una 

estructura de retención, con tabletas prefabricadas colocadas en 

una trinchara excavada antes y estabiliznda con lodo autofraguante. 

Las tabletas fueron unidas estructuralmente a las pilas para lograr 

que la estructura de retención trabajara en cantiliver, de tal 

forma que pudieran soportar los empujes laterales de tierra que se 

vuelven más criticas al existir construcciones aledañas y calles, 

ya que incrementan la sobrecarga que sufre el terreno. 
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Para que los muros perimetrales trabajasen en cantiliver, se 

hizo necesario revisar la capacidad de las pilas como soportes de 

los muros de retención y asi determinar las zonas donde ésto ser1a 

posible y cuales necesariamente habria que mantener apuntaladas 

durante la construcción de la nubestructura, o bien, a cuales se 

les tendria que adicionar acero de refuerzo. 

En la fig. 2.1.1.1 se muestran los ejes principales de la 

estructura; en la cimentaci6n fueron resueltos con vigas diafragma 

y/o con marcos. 

La estructuraci6n, principal o resistente, de la cimentación 

queda descrita en la siguiente tabla: 

TABLA DESCRIPTIVA DE LA ESTRUCTURACION DE LA CIMENTACION 

EJE(S) NIVEL DE SOLUCION EN SOLUCION EN 

DESPLANTE (m) SOTANO 2 SOTANO 1 

8,27,39,A,O,O J.5 -- VIGA DIAFRAGMA 

16,38,E 6. 5 VIGA DIAFRAGMA MARCO 

30,37,L 6. 5 MARCO MARCO 

Tabla 2. 1. l. 1 



Se consideran vigas diafragma aquellas cuya relación de 

claro, L, a peralte total, h, es menor que 2.5 si son continuas en 

varios claros o menor que 2. o si constan de un sólo claro 

libremente apoyado. ( ref. g) 

A los ejes descritos en la tabla 2.1.1.1 se les denominó 

ejes principales ya que ellos aportan la mayor parte de la 

resistencia de la cimentación ante cargas laterales debidas a 

sismo. 

Las vigas diafragma y los marcos, elementos verticales, 

est~n unidos por losas suficientemente rigidas en su plano que son 

capaces de transmitir y resistir fuerzas en su plano debidas al 

empuje pasivo del terreno sobre los elementos verticales antes 

mencionados. 

14 
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2.1.2 Aspectos Generales de la Pilas. 

Las pilas se desplantaron en un estrato resistente del 

terreno, localizado a 34 m de profundidad, su distribución se hizo 

de acuerdo a la rigidez ante cargas de sismo de los elementos 

verticales resistentes ubicados en los ejes de proyecto, por lo que 

fue necesario que al sumar la resistencia de todas las pilas, 

ubicadas sobre un eje de proyecto, pudieran soportar el cortante 

que actúa en la base del elemento resistente en cuestión; mientras 

m&s r1gido sea el elemento vertical resistente, mayor es la 

magnitud de cortante que actúa en la base del mismoª La 

distribución también se realizó de tal forma que al transmitirse 

las cargas de la estructura al estrato resistente del terreno, las 

presiones de contacto quedaran limitadas a 40 kg/cmª de acuerdo a 

las recomendaciones del estudio geotécnico. 

Las pilas se diseñaron para tener la capacidad dé resistir la 

combinación más desfavorable de fuerzas gravitacionales 

permanentes, as1 como los efectos debidos a la acción de las 

fuerzas accidentales, más las cargas gra1itacionales1• El valor de 

las deformaciones y de los elementos mecánicos, debidos a las 

fuerzas horizontales se obtuvieron con el método de Reese y Matlock 

que considera la rigidez relativa suelo-pila. 

La definición de cargas permanentcn 'i cargas accldentalea ae puede 
encontrar en el art. 186 del Reglamento du C<JnRtruccioneo para el Distrito 
Fedoral. 
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se tomaron en cuenta los efectos de posibles tensiones en las 

pilas, producidas por la expansión del terreno durante el proceso 

de excavación para la construcción de los sótanos. 

un procedimiento similar al siguiente se siguió para 

determinar la sección más adecuada de pila, asi como su armado: 

1.- De los estudios de mecánica de suelos se determinaron la 

secciones más adecuadas de pilas. (Tabla 2. l. 2 .1 > 

2.- se obtuvieron las solicitaciones que actúan sobre las 

pilas; carga axial, fuerza cortante y momento f lexionante. 

3. - Se realizó una revisión de las secciones y se les 

proporcion6 el acero de refuerzo de acuerdo a diagramas de 

interacción para columnas cortas. 

TIPO 
DE 

PILA 

1 

2 

3 

4 

5 

T 

'! 
1 

DIMENSIONES 
(m) 

L X D 

1.80 X 0.62 

1.80 X 0.82 

2. 20 X 0.82 

2.70 X 0.82 

2. 70 X 0.88 

; ____ ______.,-

Figura 2.1.2.1 

AREA PERI METRO 
(m') (m) 

l. 03 3 5 4.30 

l. 3317 4.53 

1.6597 5.33 

2.0697 6.33 

2.2048 1 6. 40 

Tabla 2. 1. 2 .1 
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CAPACIDAD 
A 

COMPRES ION 
(TON) 

413.40 

532.68 

663. 88 

827. 88 

881.92 



2.1.3 Método de Reeso y Matlock. 

Anteriormente se mencionó que el método de Reese y Matlock se 

utilizó para· la ol:ltención de las def lexiones laterales y los 

elementos mecAnicos de las pilas, cuando estas se encuentran 

sometidas a la acción de cargas horizontales debidas a sismo. 

Para poder aplicar este método es necesario que la carga 

lateral, que actüa sobre una pila, no exceda la tercera parte de la 

capacidad de carga 1.ateral limite en el suelo cohesivo. Para 

calcular la capacidad de carga lateral de las pilas en suelo 

cohesivo se utilizaron el criterio de Broms (1964) y el criterio 

del Manual canadiense de Geotecnia, de donde se obtuvieron valores 

muy elevados de la capacidad de carga limite, por lo que se 

consideró que ésta no rige el diseño de las pilas para cargas 

horizontales. El método de Reese y Matlock requiere de la 

definición de un módulo de reacción, según Davisson (1970) • 

en T/m3 , ec. 2.1.3.1 

en la siguiente tabla se muestran los valores del módulo de 

reacción para los diferentes tipos de pila: 

TIPO DE PILA D (m) K, (tfm3 ) 

1 o. 62 540 

2 0.82 408 

) 1. 80 186 

4 2.20 152 

5 2. 70 124 

Tabla 2. 1. 3. 1 
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Con los valores mostrados en la tabla 2.1.3.1 del módulo de 

reacción se calcularon los momentos flexionantes y las deflexiones 

de las pilas bajo la acción de cargas laterales llevando a cabo en 

siguiente procedimiento: 

l.- Se calcula la rigidez relativa del sistema suelo-pila, en 

los sentidos corto y largo de la pila. 

E I 
T ) 1/4 ec. 2.1.3.2 

donde: 

E módulo de elasticidad del material de la pila. 

I momento de inercia de la sección transversal de la pila. 

K6 = coeficiente de reacción de subgrado horizontal. (Tabla 2 .l.J.l} 

2.- Los momentos, MP, y las deflexiones, 6P, de la pila se 

calculan a cualquier profundidad utilizando las 

fórmulas: 

Mp Fm (P T) ec. 

p T3 

6p F6 ec. 
E I 

donde: 

MP momento flexionante a una profundidad z. 

6P ~ deflexi6n a una profundidad z. 

2.1.3.3 

2.1.3.4 

siguientes 

Fm coeficiente de momento a una profundidad z como se da en la 

fig. 2.1.J.1 

P fuerza horizontal aplicada a la pila. 

T rigidez relativa suelo-pila. 

19 



Para poder usar las gráficas de la figura 2.1.J.1 se debe 

calcular el coeficiente z/T, de acuerdo a la profundidad a la que 

se requiera conocer el momento flcxionante y la deflexi6n 

respectiva en la pila. 
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2.2 CRITERIOS DE l\!IALIBIB DE LA CIHENTACION. 

2.2.1 Carqas consideradas. 

Para el análisis de las estructuras se consideró la acción de 

fuerzas permanentes gravitacionales 1 y la combinación de éstas con 

las fuerzas horizontales accidentalesi debidas a sismo. 

Se incluyeron las cargas muertas debidas al peso propio de 

todos los elementos estructurales asi como las cargas de los 

acabados y de los elementos divisorios que forman parte de los 

edificios; adicionalmente se tomó en cuenta los incrementos de 

carga muerta que establecen en el Reglamento de Construcciones para 

el Distrito Federal, las cargas vivas consideradas corresponden a 

las que recomienda el mismo código en su art. 199. 

ANALXSXB DE CARGAS EN LOBAS DE AZOTEA 

CARGA HUERTA 

LOSA CON PERALTE DE 15 cm 
Losa maciza de concreto 

(zona de cuartos) 
360 kg/m• 

Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Relleno para dar pendientes 
Preparación para impermeabilización = 
Impermeabilizante 
Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
TOTAL 

LOSA CON PERALTE DE 15 cm (en baños y 
Losa maciza de concr~to 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Relleno para dar pendientes 
Preparación para impermeabilización 
Impermeabilizante 
Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
T O TAL 
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40 11 

o 
90 
15 

o 
o 

505 kg/m' 

circulaciones) 
360 kg/m2 

40 11 

o 
90 
15 
30 
25 

560 kg/m' 



LOSA CON PERALTE DE 20 cm 
Losa maciza de concreto 

(zona de cuartos) 
480 kg/rn2 

Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Relleno para dar pendientes 
Preparación para impermeabilización = 
Impermeabilizante 
Plaf 6n 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
T O TA L 

LOSA CON PERALTE DE 20 cm (en baños y 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Relleno para dar pendientes 
Preparación para impermeabilización 
Impermeabilizante 
Plaf6n 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
T O T A L 

LOSA CON PERALTE DE 40 cm (entre ejes 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Relleno para dar pendientes 
Preparación para impermeabilización 
Impermeabilizante 
Plaf6n 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
TOTAL 

CARGAS VIVAS 

Cálculo de hundimientos 
Análisis s1smico 
Análisis por cargas gravitacionales 

23 

40 11 

o 
90 
15 

o 
o 

625 kg/rn' 

circulaciones) 
480 kg /rn' 

40 11 

o 
90 
15 
30 
25 

580 kg/rn 2 

28-31 y F-E 

6!~ kg{.m2 
o 

90 
15 
o 
o 

764 kg/m' 



ANALIBIS DE CARGAS EN LOBAS DE ENTREPISO 

Cl\RGl\S MUERTl\S 

LOSA CON PERALTE DE 15 cm 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Piso Terminado 

(zona de cuartos) 
360 kg/m' 

Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye} 
TOTAL 

20 11 

40 
o 
o 

420 kg/m= 

LOSA CON PERALTE DE 20 cm 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adíe. Reg. del D.F. 
Piso Terminado 

(zona de cuartos) 
480 kg/m' 

Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
TOTAL 

LOSA CON PERALTE DE 15 cm (en bafios y 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Piso Terminado 
Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no 3e incluye) 
TOTAL 

LOSA CON PERALTE DE 20 cm (en banas y 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Piso Terminado 
Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
TOTAL . 

20 11 

40 
o 
o 

540 kg/m' 

circulaciones) 
360 kg/m' 

20 11 

40 
30 
25 

475 kg/m' 

circulaciones) 
480 kg¡m2 

20 11 

40 
30 
25 

595 kg/m' 

LOSA CON PERALTE DE 40 cm (entre 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Piso Terminado 

ejes 28-31 y F-E 

Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
TO TA L 
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6i~ kg{.m2 

40 
o 
o 

679 kg/m' 



LOSA CON PERALTE DE 15 cm (en el 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adíe. Reg. del D.F. 
Piso Terminado 
Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
T O TAL 

LOSA CON PERALTE DE 20 cm (en el 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Piso Terminado 
Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
TOTAL 

nivel 1) 
360 kg/m' 

20 11 

120 
o 
o 

500 kg/m' 

nivel 1) 
480 kg/m' 

20 11 

120 
o 

25 

645 kg/m' 

LOSA CON PERALTE DE 15 cm 
Loaa maciza de concreto 
sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Piso Terminado 

(Estacionamiento) 
360 kg/m' 

Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
T O T 11 L 

40 ti 

40 
o 
o 

440 kg/m' 

LOSA COtl PERALTE DE 20 cm (jardín 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Rellenos 

en zona de patios) 
480 kg/m' 

Piso Terminado 
Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
T O TAL 

LOSA CON PERALTE DE 20 cm (Circul. en 
Losa maciza de concreto 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Piso Terminado 
Plafón 
Instalaciones aire e hidráulicas 
Peso prop. trabes (no se incluye) 
TO T 11 L 

25 

20 11 

800 
o 
o 
o 

lJOO kg/m:;;i 

zona de patio) 
480 kg/m' 

40 11 

o 
o 
o 

520 kg/m' 



LOSA CON PERALTE DE 20 cm (Patio con 
Losa maciza de concreto (20+15 cm} 
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 
Piso Terminado 
Plaf6n 
Instalaciones aire e hidráulicas 

tanque regul.} 
840 kg/mZ 

60 ti 

o 
o 
o 

Peso prop. trabes (no se incluye) ------
TOTAL 

CARGAS VIVAS 

EN SALONES DE BANQUETES 
Cálculo de hundimientos 
Análisis s1smico 
Análisis por cargas gravitacionales 

EN ZONA DE ESTACIONAMIENTO 
Cálculo de hundimientos 
Análisis sísmico 

(*} Análisis por cargas gravitacionalcs 

EN ZONA DE CUARTOS 
Cálculo de hundimientos 
Análisis sísmico 
Análisis por cargas gravitacionales 

EN ZONA DE CIRCULACIONES 
Cálculo de hundimientos 
Análisis sísmico 
Análisis por cargas gravitacionales 

900 kg/rn' 

40 kg(.mz 
250 
350 

40 kg(.mz 
100 
250 

70 kg{.mz 
90 

170 

40 kg(.m::t 
150 
350 

(*) Adicionalmente se consideró una concentración de 1500 kg en 
el lugar más desfavorable del elemento estructural 
analizado. 
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2.2.2 Cálculo del centro do cargas y Peso de la Estructura. 

Para el cálculo del centro de cargas y el peso de la 

estructura fue necesario hacer una división por áreas regulares de 

las plantas de cada nivel, fig. 2.1.1.1; de acuerdo a esa división 

y considerando las cargas descritas en 2.2.1, a cada área se le 

asignó el peso muerto y el peso vivo por metro cuadrado que le 

corresponde de acuerdo al destino del area. 

Por medio del cálculo de momentos estáticos de los pesos, 

concentrados en los centroides de cada una de las áreas, respecto 

a un eje de referencia se calcularon los centros de carga de cada 

nivel. Los muros-. de cortante se ubicaron directamente sobre los 

ejes que se consideraron ejes principales y obteniendo su peso por 

metro lineal, peso que multiplicado por su dist~rncia al eje de 

referencia para el cálculo del centro de masas no~ proporciona el 

momento estático del muro de cortante respecto al eje de referencia 

contribuyendo también a definir la posición del centro de cargas de 

cada nivel. 

Una vez realizado el procedimiento del p~rrafo anterior para 

cada nivel se calculó la influencia de los niveles inmediatamente 

superiores. En las siguientes páginas se ejemplifica el 

procedimiento por medio del cálculo realizado para el sótano 2, 

nivel P-2, y la manera en que se consideró la influencia de los 

niveles inmediatos superiores. Se considera que P.l peso de cada uno 

de los niveles llega a la cimentación por medio de los elementos 

verticales ubicados en los ej~s principales, criterio razonable por 

ser los elementos que más aportan a la resistencia. 
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El haber considerado que todo el peso del edificio llega a la 

cimentación por los denominados ejes principales no es la forma 

usual de proceder sabiendo que existen más elementos verticales por 

donde, con toda seguridad, bajaran también las cargas del edificio, 

las cuales son repartidas hacia los elementos verticales por medio 

de la consideración de un trabajo más racional de la losa. 

Debido a la premura del tiempo se decidió hacerlo como se 

describió en párrafos anteriores; el edificio consta de alrededor 

de 70 marcos, cada uno presenta caracteristicas propias que 

difieren del resto, por lo que resultó casi imposible en ese 

momento analizarlos todos y cada uno de ellos, aunque a medida que 

se avanzó en la consecución del proyecto ejecutivo se fue 

corroborando que la suposición hecha para el análisis de cargas de 

la cimentación fue correcta. 
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e H c UL o DEL CENTRO DE CARGAS y PES O DEL N 1 Y El P2 
'"' .............................................................................................................................................................................................. 

et.VI IC.NI AREA WI WY 
CONCEP!OS. ltn/121 fln/121 1121 ,,, 111 ltonl fton-11 rton-11 
Zoni 1 0.250 1.162 126.ll ll,29 26.6l 179.6 mo.1 m0.1 
ton1 8 0.250 1.162 881.69 16.80 26.6l 1m.s 58242.5 11159,7 
lona 8 0.250 1.162 377.87 21.10 16.&5 5ll.4 12110,6 11211.l 
Zan1 9 0.250 o.m 282,38 60.ll 6.38 m.1 16609.2 1755,7 
lona IO 0.250 1.161 126.51 61.ll l6.6l 178.6 mn.1 m8.1 
Zona 11 0,150 1.162 615.17 83.10 l!.65 !I0.7 75671.0 21261.1 
lona 11 0.250 1.111 81,37 83.10 10.89 111.8 9'4J,4 lllO. I 
lona ll 0.250 1.162 125.96 "64.BO 26.65 111.e 11510.5 ITll.I 

CONCEPTOS. IP,PI FAC"'1DA 1 w WI WY 
lln/11) 1111 l•I 111 ltonl fton-tl llor.-11 

l\Jrac. 16 1.101 17.11 U.O! l6.6l 114.9 149&.8 30!0.7 
rturaC. JO l.512 17.11 71.57 16.65 72.6 ll!l.I 1m.1 
"uro C. lnt 30 1.101 4.00 11,57 26.65 16.1 1174.9 m.1 
lturo C. l7 J.227 31.62 91.62 21.81 101.0 1654.l 2m.1 
lturoC. '37 2.651 31.62 95.32 11.83 83.8 7!Ba.I 2001.0 

lloro C. 3.648 58.51 12.10 10.61 lll.6 9033.3 8678.9 
lluro C, inlE 3.611 23.1 83.10 10.61 81.t 6187.l 3417.3 
!furo C. L 3.MB 59.51 12.30 12.6l 213.6 '°31.l 1101.5 
lfuroC. lnll J.648 u 11.12 12.65 16.8 me.e 212.3 
"uro C. " J.6'8 16.0 78.59 8,65 lll.2 IOJll.8 11!5.0 
lfuro e, • 1.e21 29.52 63.81 1.52 53.8 31!5.8 m.1 
"odif, Junh 16107/90 
fturoC. 38 l.618 31.52 101.ll 11.BB lll,O 120U,7 2860.B 
l'luroC. E 3.618 Jl.13 96.21 10.61 61.l 6016.9 mu 
fturac. ft l.611 Jl.13 96.29 9.11 61.5 6016.9 m.• 
Chhru P2 1.800 218.03 86.55 ll.91 m.1 JJ961.l 6211.T 
Zou 11 1.111 m.30 11.14 11.BB 370.f 369119. I llll.I 

-----------------------------------------------------------------------------------
Pesa pro1edio dr uh nhtl 1 AREA •• n 

tonfl2 1.93 1121 111 .111 ltonl lto11-1! lton-11 

1 hlt Mlvrl 1 2966.7 62.98 ll.91 mu 3602'2.I n•n.1.1 
SU NAS : Mivtlts Suprr.1 39270.2 • . 53073,0 1912113.1 l!JllU!.7 

1 Tohl Atutul•do 1 12236.9 11.99 ll.09 58192. T lllllll.9 11m10.i -------------------------------------------------------·-----------------------------
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CALCULO OEL CENTRO OE CARGAS Y PESO DEL M IY EL 

f'no protedio de este nivel ' AREA il VY 
lonl12 1.12 1121 l•l 111 ltonl lton-11 lton-11 

: Esh Niv1I ' 3107.1 47.116 25.111 3472.11 161lll.O eme.1 
;uus 1 JUnhs Super.1 o.o f f o.o o.o M 

l Toh1 ncutuhdo t 3107.1 U,Bb 25.81 3472.B 1!6lll.O eme.1 

r. AL e u lo DEL e E" T Ro o E e AR 6 As y p Es o o EL NI Y EL 

Peso protedio d1 nte ninl ' AREA • il WY 
tonlt2 l.IB 1•21 111 111 llonl ltor.-11 lton-11 

' .•te Nivtl ' JI07.I 18.19 21.98 3158.1 176292.5 91100.1 
SU RAS \ Mivtlts Super. ' l107.I f f 3472.8 111212.0 9mo.1 

: Tohl AtU1ul1do 1 1m.2 111.03 25,38 7131.I 3f2501.5 1111021.0 
------------------------------------------------------------------------------------------------
CALCULO DEL CENTRO DE CARGAS Y PESO DEL H IY EL 

Pnopro:i1diodente nivel : AREA WI l!Y 
lon/12 1.19 1121 lnl 111 llonl llon-11 lton-11 

f Eslt Nivel : 3107.1 18,11 25.00 31117.8 mm.e 92171.2 
SU HAS : llinln Sup1r. : 1211.2 f f 7131.1 312501.S IOI02!.0 

: Total Acuiwhdo 1 9321.3 IB.07 25.25 10819.2 520029.3 273205.2 
-------------------------------------------------------------------------------------
CALCULO DEL CENTRO DE CARGAS ! PESO DEL NIYEL ! 
............ u .................................................................................................................................................................................. .. 

Pno ?roaediode utenhel : ARE! ., IY 
lon/12 1.20 1121 fil l•l ttont llon-11 tton-11 

/Este Mini ' 3107.1 '9.22 24,98 3722,I mm.5 97973.0 
SHAS : Niveles Super.1 9371.3 f 101119.2 520029.3 273205.2 

: Tohl Acuaal.ado 1 1me.1 18,10 25.18 1mt.3 mm.e 311178.2 

CALCULO OEl CEMTRD DE CARGH T PESO DEL MI V EL 

Pno pro1edio de Hh nlnl ' AREA 1 T • NI l!Y 
tonlt2 1.21 11121 {I) 111 ltonl llun-11 ltDn·ll 

: hh Nivel ' 3107.1 18."6 2~.96 3773.3 181m.2 11171.7 
SU r. AS : MlvtlH S1Jper, 1 12428., ' f ICSll.3 691503,9 l!AllB.l 

\ Tot1l Atutuhdo 1 1'55:.t5.5 4R.IO 25.14 1831U 81!0939.0 U.<1319.11 ---·---------------------------------------·-------·--------------------------------------
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CALCULO DEL CENTRO DE CARGAS T PESO DEL MI Y El 

Peso pro11dio dt nh nin! : AREA V VI VY 
ton/12 1.21 1121 111 111 llonl Hol\·tl llon-11 

: hh Nivel : mo.1 'º·" 24.&4 '5009,J 3028~0.5 12l•U.& 
su"•s 1 MhtlH Super, 1 11131.5 1 19ll4,6 890939.0 46031!,! 

: Total Atu1ul1do 1 196&6.l SO.JI 25.0l 2ll23,9 1183181.l 583164.4 
------------------------------------------------------------------------------------------------
CALCULO OEL CEMIRO OE CARGAS Y PESO DEL M 1 Y EL 

Peso pruedio de nh nivrl 1 MEA il lfY 
tonl12 1.48 1121 111 111 ltonl <ton-11 lton-11 

: Esh Ml"l : 3901,0 19.~ 25.32 m8.1 mm.9 146074,1 
su"' s llilivtlH Super.: 1966!.2 1 1 23323,9 1183789.5 183161.1 

: Total AcU1ul1do 1 llllJ.2 12.10 21.09 29092.0 1mm.1 729BJB.5 

CALCULO DEL CENTRO DE CUSAS Y PESO DEL MI Y EL 

Ptso proHdio dt nh nhtl 1 OREA VI lfY 
tonl12 1,59 1121 111 111 Uonl ltcm-1) lton-11 

: Edt Mivrl : 1m.e 58.11 2'·ª" 1023.J mm.e 114803,I 
SU rt AS IJli'ltlH Supn, 1 231JJ.2 1 ' 29092.0 1521111.1 721838.1 

: Tohl AcU1ul1do : 27107.0 Sl.Mi 25.0'5 36115.J 1137882.2 '°4611.8 
-------------------------------------------------------------------------------------------------
CALCULO OEL CENTRO DE CARGAS T PESO DEL W!YEL 1 ..................... , ........................................................................................................................................................................ .. 
Pesa proadiadl! nhniv1l : MEA VI VI 

tanll2 1.60 1•21 (11 111 llonl llon-ll llnn-al 

: [,lf llhll 1 56U.6 51.2! 25,63 9010,2 18!1181.2 230!10.5 
su"' s : NivrlH Sup1r. : 2m1.o ' ' 36115,J 1mm.2 90•Ul.8 

: lohl Acu111hda; 33621.6 53.78 25.16 45125.1 2mm.3 llJ558J.3 

CALCULO DEL CEWTRO DE CAP6!S Y PESO DEL 1 1 V [ L PI 

P"-;-: ~rrHdia dt utt nivtl 1 MEA V n " lon112 1.41 1121 111 111 llonl llon-11 lton-11 

: hh tlivrl 1 5611.6 56.05 25.53 m1.1 115101.8 202831,3 
. u"' s : llv!IU Suptr, 1 ~]628.6 1 ' 15125,1 2e2&n1.'! 1135~92.3 

: total AcU1ul1da1 31270,2 51.12 25,22 51073.0 2872113.1 1ll8U6.i ----------------------------------------------------------------------------------------



e Al tul D o El e EN T Ro D [ e AR 6 As y p Es D DE l NIVEL P2 

Pestt pro1tdio de nte nin\ ' AREA " iY 
ton/12 J,9J 1121 l•I lo! ltonl lh!:i-11 ltt:wtl 

IEsle Ninl ' 21U16.7 67.99 23.'H 57\?.7 3602'2.B 136773.7 
sunris ! Xiveles Sup1r. 1 39270.2 . . SJ07J,O 2912173.1 IJJ94J6,7 

: Tohl Acu1uhdo1 42236.9 54.'111 25.09 511792.1 3237415.9 105210.J 
-----------------------·-·------·---·----------------·---------------------------------------



2.2.3 Método Constructivo Qe la Subestructura. 

Para la profundidad de desplante indicada, el método de 

construcción más simple y económico es el de la berma. Se 

realizaron las siguientes actividades: 

1) Se colaron las pilas previamente al inicio de la excavación, 

lo que contribuye a reducir las expansiones del terreno debidas a 

la descarga. 

2) Se construyó un muro perimetral hasta una profundidad 

ligeramente mayor que la profundidad de excavación. 

3) se procedió a excavar la parte central correspondiente al 

segundo s6tano. Se dejó un tulud con caractcristicas definidas más 

adelante. La excavación central se realizó en tres etapas para no 

dejar expuesta un área excesiva de suelo al intemperismo y 

minimizar la expansión por descarga. 

4) se construyó de inmediato la porción de la subestructura a la 

franja excavada hasta el nivel de terreno natural. 

5) Se rellenó el espacio entre talud y estructura con material 

inerte compactado, usándose de preferencia tezontle bien graduado 

con tamafto máximo de 7.5 cm y peso volumétrico máximo de 1 t/mJ 

colocado por capas de 25 cm de espesor compactadas con placa 

vibrante. 
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6) Se extendió la excavación hacia la periferia dejando 

solamente una berma con cresta de 2 m de ancho para sostener la 

estructura de retención. 

7) Se construyó la subestructura en la parte excavada 

correspondiente al primer sótano. 

8) Se apuntaló en zanjas la estructura de retención perimetral 

contra la estructura construida para poder proceder a la excavación 

por partes de la berma. 

9) Se excavaron franjas adicionales en forma alternada y según 

una secuencia simétrica para minimizar los movimientos 

diferenciales del suelo y se procedió en forma análoga a la 

indicada en los pasos anteriores. (Ver fig. 2 . 2.J.l) 

caracter1sticas de la Berma. 

Con la profundidad considerada de 6. 5 m, para un talud con 

pendiente 1: 1, los análisis concluyen que existe un factor de 

seguridad mayor de 1.5 lo cual puede considerarse adecuado. 

El talud y la cresta deberán drenarse y protegerse 

adocuadamente para evitar que el agua se infiltre en grietas 

superficiales. También se evitó almacenar materiales cerca de la 

excavación. 
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2.2.4 Sistema Constructivo de los Muros Perimetrales. 

Después de haberse construido las pilas de cimentaci6n, como 

una segunda etapa constructiva, se tomó la decisión de construir 

los muros perimetrales para que sirvieran de elementos de 

contención en cantiliver durante la etapa de excavación del 

terreno. Para ello se hizo necesario revisar la capacidad de las 

pilas como elementos de soporte de los muros de contención y as1, 

determinar cuales eran las zonas de muros perimetrales que 

necesariamente habr1a que mantener apuntaladas durante la etapa de 

construcción de la subestructura. 

Para la construcción de los muros perimetrales se utilizarán 

paneles prefabricados antes de ser colocados en las trincheras; la 

prefabricación se realizó directamente en la obra. 

Las trincheras se construyeron realizando una perforación en 

el terreno mediante un equipo guiado con una almeja de 2.20 x 0.62 

m; la profundidad de la perforación fue de la altura del panel más 

50 cm, utilizándose para mantener la estabilidad de la pcrf oraci6n 

un lodo de bentonita/cemento con la siguiente dosificación: 

cemento 
bentonita 
lignosulfato 

200 kg/m3 

45 kg/m3 

s.s lt/m3 

Se mantuvo especial cuidado en la estabilidad de los edificios 

vecinos, la cual dependía en gran medida del largo de la excavación 

como de su propia cimentación. Por regla general se perforó al 

mismo tiempo una longitud de 7 m, la cual permite una transmisión 

de esfuerzos a cada lado de la perforación. 
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Para colocar los paneles estos se izaron verticalmente con 

grúa mediante dos insertos dejados durante su fabricación, una vez 

en posición vertical, se llevaron arriba de la perforación y se 

bajaron dentro de la misma. Durante la colocación se aplicó un 

liquido desencofrante a la cara interior del panel para facilitar 

la caida del lodo durante la excavación. 

El pano l fue guiado durante su colocación dentro de la 

perforación con el fin de asegurar varias direcciones: 

1) Para que el panel baje verticalmente. 

2) Para posicionarlo en función al punto de ubicación. 

3) Para posicionarlo óptimamente con respecto al eje. 

Para lo anterior fue necesario: 

a) Verificar la posición del eje de la pluma de la grüa. 

b) Verificar la verticalidad mediante un nivel. 

e) Guias laterales que permiten centrar el panel entre los 

brocales. 

Una vez que el panel estuvo en su posición definitiva se fijó 

de la manera siguiente: 

i) Con dos varillas con cuerda que salen del concreto en la 

cabeza del panel y dos tuercas. 

ii) cuatro perfiles que sirven de cuatro apoyos en los 

brocales. 

De dos a cinco dias después se pudieron retirar las tuercas, 

entonces el panel estuvo sostenido por el lodo fraguado. 
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2.2.S Análisis Sísmico de la Cimentación. 

Se realizó un análisis sismico estático de la estructura para 

poder evaluar las solicitaciones a las que estaria sometida la 

cimentación en caso de ocurrir un sismo. Considerandose un 

coeficiente básico de sismo igual a 0.4; debido a la importancia 

del edificio, a pesar de estar ubicado en la zona de transición, se 

consideró el coeficiente básico de sismo correspondiente a la zona 

lacustre por la incertidumbre de la ubicación de la frontera entre 

la zona lacustre y la zona de transición. Se considera además un 

factor de comportamiento sismico, Q=2. (ref. B) 

El coeficiente de diseño s1smico para los cuerpos de las zonas 

B y c 2, descritos en el capitulo anterior, fue de o. 250 al 

considerar adicionalmente un factor de regularidad de o. a y un 

factor de grupo de 1. o; los cuerpos de las zonas B y e se 

clasifican en estructuras del grupo a. 3 

En el cuerpo de la zona A, el coeficiente para diseño sismico 

fue o.375 al considerar adicionalmente un factor de regularidad de 

O. B y un factor de grupo de 1. 5; el cuerpo de la zona A se 

clasifica como una estructura del grupo A, 4 debido a que está 

destinado a alojar un salón de banquetes para más de doscientas 

personas. 

La ubicación de los cuerpos se puede observar en la fig. 2 .1.1.2, 

La clasificación por grupo de las eetructurae se establece en el art. 
174 de Reglamento de Conetruccione9 para el Distrito Federal • 

• Las condiciones de regularidad de establecen en las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño por Sismo. 
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La resistencia de los edificios ante la acción de sismo está 

proporcionada de manera predominante por muros de cortante de 

concreto reforzado que existen en el perimetro exterior de los 

edificios, ademli.s por muros de concreto reforzado que existen en el 

perímetro interior del edificio de la zona B. 

Después de establecer los parámetros necesarios para realizar 

el análisis sismico de acuerdo a la ref. 6, se procedió al cálculo 

de las rigideces de entrepiso de acuerdo a los pasos siguientes: 

1) Se establecieron modelos analiticos lo más apegado posible 

a la geometria de los elementos verticales que proporcionan la 

mayor parte de la rigidez ante cargas laterales. (fig. 2.2.6.1) 

2) se le proporcionó a cada modelo la carga vertical, carga 

muerta más carga viva para análisis s!smico, por áreas tributarias 

en cada nivel; se obtuvo de esta forma el peso por nivel del 

modelo, incluyendo el peso propio de los elementos que forman el 

modelo analítico, para que al sumarse sa obtuviera el peso total 

del modelo. 

3) se obtuvo la fuerza lateral total que actúa sobre el modelo 

realizando el análisis estático establecido en la ref. s. 

v = es w ec. 2.2.3.1 
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donde: 

v fuerza lateral total. (Cortante basal) 

es coeficiente para Diseño S1smico. 

w peso total del modelo. 

4) Se distribuyó la fuerza, obtenida de acuerdo al inciso 

anterior, en cada nivel para obtener las fuerzas de inercia por 

medio de un coeficiente que depende de la masa y de la altura en 

que está ubicado el entrepiso, bajo la hipótesis de que la 

distribución de aceleraciones en los diferentes niveles de la 

estructura es lineal 5 , partiendo de cero en la base hasta un 

máximo en la punta. (ref. 11) 

Wi hi 
Fi ----V ec. 2.2.3.2 

E Wi hi 

donde: 

Fi fuerza de inercia del iésimo6 nivel. 

Wi peso correspondiente al iésimo nivel. 

hi altura respecto a la base del modelo del iésimo nivel. 

V fuerza lateral total. (Cortante basal) 

5) Con las fuerzas de inercia, obtenidas en el inciso 

anterior, se analizó el modelo sometido exclusivamente a cargas 

laterales, por medio del programa de computadora super Etabs basado 

en el método de las rigideces. 

1987. 
l\ceptado por el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, 

El iésimo nivel es el nivel en el cual se quiere conocer la fuerza de 
inercia. 
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6) De los resultados del análisis se tomaron los 

desplazamientos laterales de la estructura; el cociente de la 

fuerza cortante de un entrepiso dividida entre el desplazamiento 

del éste respecto a la base es igual a la rigidez de entrepiso. 

Ki 

donde: 

Ki rigidez de entrepiso. 

Vi 

ói 

Vi = fuerza cortante de entrepiso. 

ói desplazamiento de entrepiso. 

ec. 2.2.J.J 

Una vez obtenidas las rigideces de entrepiso de cada uno de 

los modelos de los ejes principales se procedió a realizar el 

análisis dinámico de conjunto de los edificios; en este análisis se 

considerará que además del cortante debido a fuerza lateral existe 

una fuerza cortante debida a la torsión del diafragma del 

entrepiso, además de considerar los efectos bidireccionales que se 

establecen en la ref. s. 

se determinaron las fuerzas cortantes de entrepiso suponiendo 

un conjunto de fuerzas horizontales actuando sobre cada uno de los 

puntos donde se suponen concentradas las masas. No se 

hicieron las reducciones, de las fuerzas cortantes, que permiten 

las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo cuando se 

considera el periodo fundamental de la estructura. 
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La planta de los edificios presenta una forma irregular por lo 

que es correcto suponer que los centros de masa y de rigidez no 

coinciden. A1 actuar las fuerzas del sismo en el centro de masa y 

la oposición de los edificios a desplazarse lateralmente gra~ita en 

el centro de rigideces, aparecen torsiones importantes en cada 

nivel de los edificios. 

Los efectos producidos por la excentricidad entre el centro 

de masas y el centro de rigideces se toman en cuenta sumando éstos 

a las fuerzas cortantes laterales del entrepiso, de acuerdo a una 

distribución estática descrita en las Normas Técnicas 

Complementarias para Diseño por Sismo. Se establecen en estas 

normas unas excentricidades accidentales para tomar en cuenta los 

efectos dinámicos de estas torsiones. 

Los efectos bidireccionales de las componentes horizontales 

de los movimientos del terreno se consideran tomando, en cada 

direcci6n en que se analizó la estructura, el 100% de las fuerzas 

que actúan en esa dirección y el 30% de las fuerzas que actúan 

perpendicularmente a ella y con los sentidos que resultan má.s 

desfavorables. 
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2.2.6 Análisis Definitivo de la cimentaci6n. 

Se utilizaron los cortantes de disefto, obtenidos de acuerdo a 

la descripción hecha en 2.2.2, para analizar por cargas laterales 

los modelos de los marcos o muros7 para extraer de los resultados 

del análisis los momentos flexionantes y fuerzas cortantes que 

actúan en el nivel 1. 

Las fuerzas cortantes en el nivel 1 se distribuyeron para cada 

una de las pilas ubicadas en el eje en consideración. Con estas 

fuerzas cortantes se obtuvieron los momentos flexionantes y las 

deflexiones que sufren las pilas ante cargas laterales y da esta 

forma proceder a su diseño, como si se trataran de columnas cortas 

sometidas a flexocompresi6n biaxial. (ref. 91 

Para analizar una trabe de cimentación se realiz6 una bajada 

de cargas verticales por muros y columnas hasta el nivel i; las 

cargas que bajan por los muros y columnas del modelo son las que 

llegan al marco a través del sistema de piso de cada nivel además 

del peso propio del marco, estás cargas se toman como cargas 

puntuales en el modelo para análisis de la trabe de cimentación. Se 

considera repartido el peso propio de la trabe as1 como la carga 

viva que, por áreas tributarias, llega al elemento. 

Tomaré el eje principal M, que va desde el eje perpendicular 28 al 

eje perpendicular 397 , para ilustrar el análisis y el diseno de la 

trabe de cimentación. Para realizar el diseno de la trabe de 

cimentación se siguió el criterio que establece la ref. g para 

vigas de gran peralte. 

fig. 2.2.6.1 
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El an6lisis estructural de la trabe de cimentación se realizó 

consider4ndola una viga continua simplemente apoyada, actuando 

sobre ella cargas repartidas debidas principalmente al peso propio 

de la trabe, cargas concentradas que bajan por columnas y muros, 

ademAs de pares concentrados debidos a la acción de sismo.. se 

consideran aplicados los pares concentrados si el elemento que se 

desplanta en la trabe es una columna. 

cuando es un muro el elemento que se desplanta en la trabe, se 

considera una distribución lineal de esfuerzos actuando sobre la 

trabe, producida por el momento que debido a sismo se presenta en 

el muro. Debido a la magnitud tan grande del momento en el muro, 

seria imposible que la trabe pudiera soportar esa solicitación o 

bien seria una solución antieconómica sabiendo que es razonable 

considerar la distribución lineal de los esfuerzos producidos por 

el momento debido a sismo en la zona donde se desplantan muros 

sobre la trabe. LOs momentos que se presentan en un muro son muy 

grandes debido a la gran rigidez que estos presentan ante la acción 

de cargas laterales. 

En la fig. 2.2.6.2 se muestra el modelo utilizado para el 

análisis de la trabe de cimentación; en él se muestran las cargas 

verticales y los pares debidos a sismo con los que se analizó el 

modelo. 

Las figuras 2. 2. 6.3, 2. 2 .6. 4 y 2 .2. 6. 5 muestran los resultados 

del anAlisis estructural del modelo de la trabe de cimentación, 

mismos que fueron obtenidos mediante el programa de computadora 

M-Strudl basado en el método de las rigideces. 
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2.3 CRZTERZOB DB DZBBÑO DE LA CDIENTACZON. 

2.3.1 Criterios de Diaefto de la Traba da Cim.entaci6n. 

como antes se mencionó la trabe de cimentaci6n por tratarse de 

una trabe de gran peral te se disef\a de acuerdo con la sección 

dedicada a vigas diafragma de la ref. 9. 

Se consideran como vigas diafragma aquellas cuya relación de 

claro L, a peralte total h, es menor que 2.5 si son continuas en 

varios claros, o menor que 2 .. 0 si constan de un sólo claro 

libremente apoyado. si la cuant1a A8 /bd es menor o igual que o .. oos, 

la resistencia a flexión de viga's diafraqma se puede calcular con 

la expresión: 

donde z es el brazo del par interno. En vigas de un claro, z se 

valQa con el criterio siguiente: 

L 
z = (0.4 + 0.2 ) h, 

h 

z = 0.6 L, 

L 
si 1.0 < --- s 2.0 

h 

L 
si -- s 1.0 

h 

Las vigas diafragma continuas se pueden disefiar por flexi6n 

con el procedimiento siguiente: 

1.- Anal1cese la viga como si no fuera peraltada y obténganse los 

momentos resistentes necesarios. 

2.- Calcúlense las áreas de acero con la ec. 2.14, valuando el 

brazo de la forma siguiente: 
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L L 
z ~ (0.3 + 0.2,.-- ) h, si l.O < " 2.5 

h h 
L 

z = o.s L, si " l.O 
h 

a) Disposición del refuerzo por flexión en vigas diafragma de un 

sólo claro. 

El refuerzo que se determine en la sección de momento m~ximo 

debe colocarse recto y sin reducción en todo el claro; debe 

anclarse en las zonas de apoyo de modo que sea capaz de 

desarrollar, en los paños de los apoyos, no menos del ochenta por 

ciento de su esfuerzo de fluencia, y debe estar uniformemente 

distribuido en una altura igual a: 

L 
(0.2 - o.os ) h 

h 

medida desde la cara 'inferior de la viga, pero no mayor que 0.2 L. 

b) Disposición del refuerzo por f lexi6n en vigas diafragma 

continuas. 

El refuerzo que se calcule con el momento positivo m&ximo de 

cada claro deDe prolongarse recto en todo el claro en cuestión. Si 

hay la necesidad de hacer uniones estas deben localizarse cerca de 

los apoyos intermedios. El anclaje de este refuerzo en los apoyos 

y su distribución en la altura de la viga cumplirán los requisitos 

prescritos en a). 
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No menos de la mitad del refuerzo calculado para momento 

negativo en los apoyos debe prolongarse en toda la longitud de los 

claros adyacentes. El resto del refuerzo negativo máximo, en cada 

claro, puede interrumpirse a una distancia del pafio del apoyo no 

menor que 0.4 h, ni que 0.4 L. 

El refuerzo para momento negativa sobre los apoyos debe 

repartirse en dos franjas paralelas al eje de la viga de acuerdo 

con lo siguiente: 

Una fracción del área total, igual a 

L 
0.5( -1 ) A• 

h 

debe repartirse uniformemente en una franja de ancho igual a 0.2 h 

y comprendida entre las cotas o.a h y h, medidas desde el borde 

inferior de la viga. El resto se repartirá uniformemente en una 

franja adyacente a la anterior, de ancho igual a 0.6 h. si L/h es 

menor que 1.0, en este párrafo se sustituirá Len lugar de h. 

e) Disposición del refuerzo por fuerza cortante. 

El refuerzo calculado en la sección critica, se usará en todo 

el claro. Las barras horizontales se colocarán, con la misma 

separación, en dos capas verticales próximas a las caras de la 

viga. Estas barras se anclarán de modo que en las secciones de los 

panos de los apoyos extremos sean capaces de desarrollar no menos 

de 80% de su esfuerzo de fluencia. 
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d) Fuerza cortante en vigas diafragma. 

Para determinar la fuera cortante, VCR' que resiste en 

concreto en vigas diafragma, se aplicará lo dispuesto para una viga 

convencional con relación L/h menor que 4. {rcf. 9 ) 

La sección critica para fuerza caL~tante se considerará situada 

a una distancia del pario del apoyo igual a O. 15 L en vigas con 

carga uniformemente repartidas, e igual a la mitad de la distancia 

a la carga más cercana en vigas con cargas concentradas, pero no se 

supondrá a mAs de un peralte efectivo del pafio del apoyo si las 

cargas y reacciones comprimen directamente dos caras opuestas de la 

viga, ni a más de medio peralte efectivo en caso contrario. 

Si la fuerza cortante de diseño, Vu, es mayor que VcR' la 

diferencia se tomará con refuerzo. Dicho refuerzo constará de 

estribos cerrados verticales y barras horiz.ontales, cuyas 

contribuciones se determinarán como sigue; en vigas donde las 

cargas y reacciones comprimen directamente caras opuestas: 

La contribución del refuerzo vertical se supondr~ igual a: 

0.083 FR fyv d A., (1 + L/d)/s 

donde A., es el área de acero vertical comprendida en cada distancia 

s, y fyv el esfuerzo de fluencia de dicho acero. 

La contribución del refuerzo horizontal se supondrá igual a: 

0.083 FR fyh d A.,h (11 - L/d)/sh 

54 



donde Avh es el área de acero horizontal comprendida en cada 

distancia sh, y fyh el esfuerzo de fluencia de dicho acero. 

El refuerzo que se determine en la sección critica antes 

definida se usará en todo el claro. 

En vigas diafragma se suministrarán refuerzos ·vertical y· 

horizontal que en cada dirección cumpla con los requisitos para 

refuerzo por cambios volumétricos. < ref. g) 

La fuerza Vu no debe ser mayor que: 

2 F R bel ¡-;;;-

NOTA: Para mayor referencia sobre el diseño de vigas diafragma 

consultar la referencia nueve. 

2.3.2 Resultados del Diseño de la Trabe de Cimentación. 

En la figura 2.J.2.1 se muestran los resultados numéricos del 

armado de la trabe de cimentación del eje M. 
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2.4 CR~TERIOB DE l\NALISIS DE LA SUPERESTRUCTURA. 

Para el análisis de la superestructura se tomaron en cuenta 

las cargas descritas en el punto 2.2.1. 

2.4.1 consideraoionos Especiales para el An&lisis. 

Con el fin de optimizar el comportamiento del edificio ante 

las solicitaciones a las que estará sometido durante su vida útil, 

en la superestructura, la zona A y la zona B fueron desligadas 21 

cm estructuralmente mediante una junta constructiva; los argumentos 

para dejar esta separación son entre otros los siguientes: 

a) La necesidad de considerar al cuerpo de la zona A una 

estructura del grupo A; si las zonas A y B estuvieran unidas 

estructuralmente, se hubiese tenido que considerar a todo el 

edificio una estructura del grupo A, por lo que resulta más 

económico un diseño considerando la junta constructiva a partir del 

nivel 1. 

b) El cuerpo de la zona A es una estructura menos r1gida8 que 

la estructura del cuerpo de la zona B, por lo que la respuesta del 

cuerpo A ante acciones laterales es muy diferente a la respuesta 

del cuerpo B. 

e) La separación de las estructuras permite también que los 

efectos de torsión no se incrementen en proporciones que se hubiera 

requerido una estructuración que resu1tase anticconómica. 

Se refiere a la oposición del lao estructuran a dcs;ila.:arae ante la 
acción de cargaa latera::.en. 
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La separación entre las superestructuras del edificio en los 

cuerpos de las zonas A y B se determinó con base en el cálculo de 

los desplazamientos laterales obtenidos del análisis de la 

estructura y tomando en cuenta los limites que se establecen en el 

Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal. 

En la subestructura los cuerpos A y B si están unidos 

estructuralmente. La junta constructiva se encuentra localizada en 

el eje 37. (fig. 2.2.J.l) 
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2.4.2 Anl1isis Sísmico de la superestructura. 

En este caso por la existencia de la junta constructiva, y 

habiendo definido previamente la cimentación~ nos enfocaremos al 

cuerpo de la zona A que es de nuestro interés particular en esta 

tesis. 

El cuerpo de la zona A está comprendido entre los ejes 37' y 

39 y los ejes O y o; la resistencia ante cargas laterales, debidas 

a sismo, del cuerpo de la zona A está proporcionada por los muros 

existentes en los cuatro ejes antes mencionados, además de que en 

los ejes 38 y H existen marcos de concreto reforzado que 

contribuyen a la rigidez del cuerpo de la zona A. En los ejes 38 y 

O adicionalmente existen armaduras metálicas denominadas armaduras 

de rigidez que complementan la resistencia que proporcionan los 

elementos de concreto reforzado de estos ejes. 

El cuerpo de la zona A presenta tres niveles completos 1, 2 y 

4, además entre los ejes O y H un nivel intermedio entre estos dos 

anteriores. La existencia de este nivel provoca la aparición de 

torsiones muy iroportantes al presentarse un sismo, lo que justifica 

la presencia de las armaduras de rigidez, adem&s que las cargas que 

actúan este nivel son transmitidas por medio de las armaduras de 

rigidez hacia los niveles 2 y 4. 

Se identifican entonces dos funciones para las armaduras de 

rigidez: 

1) Soporte del nivel J. 

2) Proporcionar resistencia adicional ante cargas laterales 

a los elementos resistentes en los ejes o y H. 



Se realizó la obtención del centro de cargas y pesos de los 

niveles del cuerpo A en forma similar a la descrita para la 

subestructura del cuerpo B. 

Para obtener las fuerzas de cortantes de disefio que actuarán 

en los elementos que proporcionan la rigidez lateral al cuerpo A se 

realizó un análisis sismico modal 9 • En el análisis modal se 

incluyó el efecto de los tres primeros modos de traslación en cada 

dirección de análisis, en todos los casos los periodos de vibración 

resultaron menores n 0.4 seg. El periodo máximo de vibración en el 

sentido longitudinal resultó de 0.257 seg, el periodo máximo de 

vibración en el sentido transversal fue 0.32 seg. 

Se calculó la participación de cada modo natural en las 

fuerzas laterales que· actúan sobre la estructura con la ordenada 

del espectro de aceleraciones para diseño sismico10 , expresada 

como una fracción de la aceleración de la gravedad. Las fuerzas 

sísmicas obtenidas sa redujeron dividiéndolas entre el factor 

reductivo Q' multiplicado por el factor de regularidad de o.a que 

le corresponde. 

se consideró también en este análisis el cortante que induce 

la presencia de torsiones en la planta del cuerpo de la zona A, 

considerando el efecto din~mico de la torsión por medio de las 

excentricidades accidentales. (ref. B) 

El análisis elemico modal es conocido como método dinlmico. 

10 
0.0.F.1 Normas T6cnicao complement:a.rias para Disei"lo por Sismo. 
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2.4.3 Análisis Definitivo de la Superestructura. 

El antilisis definitivo de la superestructura se realizo 

mediante marcos planos, considerando una estructuración como la que 

se muestra en la fig. 2.2.6.1, una vez consideradas todas sus 

características tridimensionales en el análisis dinámico. Se les 

proporcionó la carga vertical por medio de areas tributarias de 

losa y cargas puntuales que llegan a estos marcos por medio de 

elementos vigas como las armaduras, cuyo diseño más adelante nos 

ocupará. 'l'ambién se les proporcionó carga lateral obtenidas 

mediante el análisis slsmico modal. 

De los resultados obtenidos de los análisis por cargas 

verticales y cargas laterales, se realizaron la combinaciones 

necesarias tomándose para diseño las combinaciones más 

desfavorables. 
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2.S CRITERIOS DE DISEÑO DE LA SUPERESTRUCTURA. 

2.s.1 Diseño de Muros de carga y Riqidez. 

Los muros se diseñaron para soportar cargas verticales 

importantes y resistir las fuerzas cortantes de sismo que le 

transmiten las losas de los entrepisos. El dimensionamiento se hizo 

para resistir los esfuerzos de flexocompresi6n y cortante como si 

fueran columnas, se consideró la restricción existente en los 

bordes de los tableros y la cont1·ibución del acero vertical y 

horizontal para tomar las fuerzas cortantes como lo marcan las 

secciones 2.0 y 4.5 de las Normas Técnicas Complementarias para el 

Diseño y construcción de Estructuras de Concreto. En loS muros de 

cisterna se consideraron los empujes horizontales del agua. 

Una vez diseñados los muros de cortante, se revisaron de 

acuerdo a lo establecido en las Normas Técnicas complementarias 

para Oisefio y Construcción de Estructuras de Concreto para vigas 

diafragma; se consideró al muro una viga diafragma en cantiliver, 

suponiendo que sólo actúan sobre el muro las acciones laterales. 
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2.s.2 Disefio de Trabes y Colwnnas de Concreto. 

Se diseñaron a flexión o flexocompresi6n considerando las 

combinaciones m&s desfavorables de cargas gravitacionales y cargas 

laterales debidas a sismo. En las intersecciones de vigas y muros 

con columnas se co1oc6 el refuerzo transversal necesario para 

resistir las fuerzas internas que se producen. En las zonas 

adyacentes de las columnas con los nudos se colocó un refuerzo 

transversal adicional como lo establece la ref. 9. 
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2.5.3 Disefio de losas de Entrepiso. 

Se analizaron franjas típicas de losas considerando la 

existencia de muros divisorios de tabla-roca as1 como las 

variaciones de carga viva para determinar los momentos máximos ante 

la combinación de cargas gravitacionales y las accidentales debidas 

a cargas vivas, asi como los efectos que producen las fuerzas de 

sismo en su plano como diafragma de piso. 

Se revisó que las deformaciones inmediatas y a largo plazo 

estuvieran dentro de los limites admisibles de acuerdo a lo 

establecido en la ref. 9, para garantizar esto se tomaron en cuenta 

las condiciones de continuidad en sus bordes11 . 

En el diseño de las losas sujetas a la acción de fuerzas 

accidentales actuando en su plano, se consideraron como vigas

diafragma aquellas cuya relación de claro a peralte total es menor 

que 2 .5 cuando hay continuidad, o menor que 2 cuando existe un sólo 

claro. De acuerdo con esta revisión, debido a la gran magnitud de 

las fuerzas ~ue hay que transmitir en el plano de la losa, hubo la 

necesidad de colocar un refuerzo adicional al calculado para las 

acciones normales al plano de las losas, es decir, estas también 

trabajan como diafragmas. 

11 
Dieei'\o y revisión considerando que oólo existen acciones normales al 

plano de la losa, 
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2,6 FOTOGRAFIAB. 

2.1 Muestra las fachada lateral del Hotel de Lujo. 

2.2 Muestra el patio central del edificio en primeras 

etapas de construcción. 

2.3 Muestra el patio central del edificio cuando está por 

concluirse la construcción de este último. 

2.4 Se observa uno de los troqueles utilizados para 

apuntalar el muro perirnetral de contención contra la 

subestructura, para poder excavar la berma. 

2.s se observa una etapa de la construcción del eje H 

del cuerpo A, también 5e alcanzan a ver las zonas de 

los muros en donde se apoyaron las armaduras de 

entrepiso. 

2.6 Se observa una etapa de la construcción del eje 38 del 

cuerpo A. 

2.7 Muestra una vista desde el interior de la junta 

constructiva existente entre los cuerpos A y B del 

edificio. 
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.lllillLIBIB Y DISEÑO DE LA 

BB!rRUC'l'URA HBTALXCA 



AllTECEDENTE. 

Debido a los grandes claros que se cubrieron en la zona A, los 

entrepisos se estructuraron con losacero y una capa de compresión 

de concreto, de 8 a 14 cm de espesor, apoyada en vigas de alma 

abierta que trabajan en sección compuesta con la losa, para lo 

cual, se proporcionaron los conectores necesarios para resistir la 

fuerza cortante que se produce en la unión de las armaduran con la 

losa. 

3.1 CRITERIOS DE ANALISIS. 

Para el análisis de las armaduras se utilizaron programas de 

computadora basados en el método de las rigideces; para poder 

utilizar estos programas se necesitó hacer una idealización de las 

armaduras considerando barras planas a los elementos que las 

componen, cuerdas, diagonales y montantes. 

Se realizó un predimensionamiento de cada uno de los elementos 

planos que conforman el modelo para poder proporcionarle ül 

programa las propiedades geométricas. De un análisis de cargas en 

los entrepisos del edificio del cuerpo A se obtuvieron las 

solicitaciones que corresponden a cada armadura considerando en la 

losa un ancho tributario ya que, como antes se mencionó, las losas 

trabajan en una sola dirección. 
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3.1.1 Análisis de cargas. 

l.- Losa del nivel 4 

Peso propio de losa QL-99-M62 cal. 24 (e=12 cm) 

Sobrecarga adicional (R.C.D.F.) 

Impermeabilizante 

Plafón 

Instalaciones 

Peso propio de armaduras (@ 2.25 m) 

Acabados 

Relleno 

Carga Viva para análisis sísmico 

356 

20 

15 

40 

25 

25 

150 

100 

70 

kg/m' 

kg/m' 

kg/m' 

kg/m• 

kg/m' 

kg/m' 

kg/m' 

kg/m' 

kg/m' 

Carga Viva para análisis por cargas gravitacionales 100 kg/m 2 

2.- Losas de los niveles 3 y 2 

Peso propio de losa QL-99-M62 Cal. 24 (e= B cm) 

Sobrecarga adicional (R.C.D.F.) 

Plafón 

Instalaciones 

Peso propio de armaduras (@ 2.25 m) 

Acabados 

Carga Viva para análisis s1smico 

262 kg/m' 

40 kg/m• 

40 kg/m' 

25 kg/m' 

25 kg/m' 

120 kg/m' 

250 kg/m' 

carga Viva para análisis por cargas gravitacionales 350 kg/m2 

El ancho tributario que se consideró para repartir las cargas 

a lo largo de la armadura será de 2.25 m. 
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3.1.2 Modelos, consideraciones y resu1ta0os del aná1isis. 

En las figuras 3.1.2.1 y J.1.2.2 se muestran los modelos 

utilizac.l.os en el an5lisis. se utilizaron dos armaduras de entrepiso 

tipo, la que cubre los mayores claros con un peralte de 140 cm y 

una de 60 cm de peralte, que queda ubicada en la zona donde la 

cubierta tiene claros de aproximadamente la mitad del claro que 

cubre la cubierta soportada por las armaduras de 140 cm de peralte; 

la disminución en el claro soportado es debida a la presencia de un 

marco de concreto perpendicular a las armaduras en esta zona del 

edificio. 

Se realizaron análisis con dos condiciones de carga 

diferentes, para cada tipo de armadura y para cada nivel, debido a 

la revisión que se hizo de las armaduras al momento de su 

colocación y durante el proceso del colado de las losas. 

Es razonable considerar que antes y durante el colado de las 

losas, la carga viva y las cargas de acabados no deben tomarse con 

sus valores máximos; al fraguar el concreto y adquirir las losas su 

resistencia éstas pueden trabajar el conjunto con las armaduras 

para resistir cargas, por lo tanto, cuando las cargas vivas y de 

acabados se presenten con su intensidad máxima ya no serán sólo las 

armaduras las que soporten todas las solicitaciones. 

Para garantizar el trabajo de conjunto de la losa con las 

armaduras, se dotará a éstas con conectores de cortante. Los 

resultados de los análisis parciales y la suma de ambos se 

presentan en las tablas 3. 1. 2. 1 a 3. 1. 2. 4; estas son cargas de 

trabajo que para ser utilizadas en el diseño por Factores de carga 
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y Resistencia hay multiplicarlas por un factor de carga. 

Para analizar la cuerda superior de 1as armaduras se supuso a 

ésta como una viga continua simplemente apoyada con carga 

uniformemente repartida, modelo del cual fácilmente se pueden 

obtener los momentos f lexionantes que actúan en ella por medio de 

una distribución elástica de momentos. Los apoyos simples que se 

consideraron fueron los nudos a donde 1legan las diagonales y/o 

montantes de la armadura; las cargas verticales que llegan a estos 

apoyos son las que se utilizaron para cargar los nudos. 
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Fuerzas Aüa\l!S en los Eleeeotos ae la ~r&adur.i coo Peralte de 140 CI 
N1~el 1 

Elett:nto ll1mc1al lncr.W, w.total Eleocoto llinmal lncr.W. w.total 

5171.00 62l4.00 12005.00 25 ·7JO'l.OO -d01t,0Q -J61Bl.OO 

1%24.00 19140.00 11112.00 26 q;JJ4,00 ICii'W.00 11'121.00 

20QIH,OO 20075.00 48'159.00 2i ·\/:i\l.W -¡~05.W ·l15'.00 

l~l.C"l 32.:;.:!i.I)) IA%?.OO 20 -'f29a.CO -1000'1.00 ·l9l77.00 

l053l.OO lJ:Hl.00 bl9\1,(I\} l'I 7520.00 HOO.()i) ISl»J.00 

21~1.00 242\9.00 4/lb0.00 JO -1446.00 -1219.00 ·2665.00 

11208.00 1ma.oo 126511.00 31 -5:'98.t'O ·6025.00 -11323.00 

11208.00 11449.00 l'll{i,,00 32 3El9L.OO llH.00 \1195.00 

·5771.00 -t>m.oo -l20'l'3.00 33 -tó41.00 -1210.00 ·2951.00 

10 -11769.00 ·12%9.00 -211no.oo l4 -l·,Dl.00 ·2060.00 ·l54J.OO 

-U7b9.00 ·121ló9.00 ·lJSJS.00 J5 20'1.N -~.00 -49.00 

12 ·24111.00 -2~M!l.OO ·40022.00 lb -1661.00 -\2\11.00 -297U.OO 

ll ·21174.00 -2™8.00 -<11322.00 l7 2255.00 1945.00 4200.00 

11 -JO'm.oo -JHBl.00 -62430.00 Jll -lS!ll.00 -42S1l,OO ·IB42.00 

15 ·JO'l19.00 -ll~\.00 -62430.00 l9 -1572.00 ·l215.00 27D7.00 

lb -32197,00 -nm.oo -M'm.oo IO :.im.o.: 5'1t'l,00 118:':8.')I) 

17 -nm.oo -5214b.OO -M'lU.00 11 -74'40.00 -m•i.oo -¡';i.83,QO 

IB ·27BOO.OO -ium.oo -5Q2'ill.OO 1; -1m.oo -120.'iJ ·216'.00 

1• -17008.00 -?9',~ •.,oo -56WL')) " i]11'\JV\ -,.;~1.i)J !'i!J.Ci:•I 

;o ·10050.C~ -184lb.OO ·lb48b.W H -01.00 il2.C(ij l~'jl,f;) 

ll ·10050.00 ·IMlb.00 ·JM&,00 ,, -'lll'l,00 ·'IJ75.oo¡ -\8?'l4.00 

l2 -6205.00 -MlS.00 -\26:50,00 " ·)%.OO -m.oo
1 

-1010.(fJ 

ll ·6205.00 -1!425.00 -12bl0.00 17 IClll.00 1128-',!)! 21450.00 

21 9"3.00 11106.IYJ 20569.W 'ª 1 
0.00 

~re'S1D1 Tatia3.l.2.I 
Tensión 
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fuemsAdalcsenlosElCIXfllasOOlaAr..aduracmPeralledebOt:1 
Nm!l2 

Eleci.mto W imtial '· w.totJ\ Elermto Win1cial Incr.W. 111. total 

-4l1b.OO -J6J4.00 -7'BO.OO 25 -781.00 -1121.00 -1902.00 

-42%.00 -Jbl4.0'J -l'fY.l.00 16 -J473.00 ·30\b.ü\l -f,!,ffi,00 

-12324.00 -10773.·., 1Yn1 l)IJ 11 215'.00 l'lll.00 5725.00 

-12:m.oo -10113.00 -1Wil.OO 1ll -fl!íl.·'") -J.w.t.00 -2263.00 

·lntS.00 ·ISl7f.OO -JlJO'.·.'· 2'1 1~2.&J =;o3.>.'J -ms.oo 

-Jn\S.00 -15172.00 -Ll!l/,l)j JO 732.00 1!2J.OO 11!'.>5.00 

-Hl!bJ.00 -!Ob!0.00 -35521.00 JI ·00'1.00 -!:;:!l.00 -13'12.(>! 

-lllll!.00 ·!b!bll.00 -35521.00 J1 blll.00 !002.00 mo.oo 

-1116'.00 ·152JS.M -mio.oo JJ ·IJ!B.00 -1<>'1.00 -2177.00 

10 -11'29S.OO -152!1,00 -J1'10.00 J4 -&0.00 -1400.00 -22111.00 

11 -1m2.ou -1009b.OO ·2m<J.:-· JS nrn.oo 21JS.OO 5615.00 

12 -m1i2.1JoJ -IOO'fb.00 -2JJ>J.OO¡ J6 -342!3.00 -291!.00 ·6l'1'1.00 

IJ ""''.J:•.:.00 lllll.00 ·BJOl.00 JI ·7BJ.OO -1152.00 -1915.00 

14 -4~.oo ·Jll02.00 -lll02.00 JO 4bJS.OO '6115.00 '1240.00 

15 BM7.00 Bb7.00 HJH4.00 l! -5497.00 ·5051.00 -10540.!).' 

lb 15l5J.OO 12900.00 lllOll.00 40 -690.C•J JA4.00 ·1m.oo 

11 iBl'Sb.W 1~~.w :.~i21. 00 " ~.OO.(•} 5:.ffi.Cíj ¡ ::6'17,)J 

IB IBr.?!.,:•: l~.00 ~ISb.00 '2 · .. 00 o.oo¡ 
1 

l'I :~:ss.oo ,J"<•: ••• J!W.:-OJ <J . ... ,)ji 

10 0019.00 1J! :. ~() 11Jl2.00 .. l).l)j 0.00 0.00 

21 ~m.v: 5495.~ 11m.~·} •5 o.oo o.e-:. 0.00 

Zl -!&.•)} -!.48.00 ·IJ~.00 " 1).0o:• 0.00 0,1), 

21 -5517.••) ·5001.00 -tom.o;.J 41 '..')"; t ':.:I} o.:•1 

~·l l!llQ,00 !~:~.C·j '1315.C•1! ,,;ji . ,, 'J.·:•J 

Col;lres1611 Tabid ~- : , : . ? 
f. ~SI :'.11 
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fuermAdalesen losEIC9Cnlosde la Ar1.1durc1conPer.illede140a 
Niv~I Azole.i 

Ele1ento llanic1al lncr.11. 11.lnt.il fülHYltD Winiml lncr. W. Jt.l!ital 

6910.00 45'10.00 11509.00 25 -llbl.00 6371.00 -72!2.00 

20100.00 141130.00 l55:!8.00 " '1764.00 76M.OO l74iiJ,00 

JIOJS.00 211196.00 52931.00 11 ·ll'71.(") -5!7.C-0 -1400.00 

J5347.00 2490'/.00 60256.00 "' -104~?.00 -llJ48.00 -10001.00 

JJó!0.00 2J1!2.00 51421.00 n 76!1J.OO 56()J,()I) 132!14.DO 

26041.00 JE4!2.00 444~J.OO " -947.t:(i -793.00 -!7l5.00 

124b9.00 8943.00 21m.oo JI -b21}4,00 ·4416.00 -1062().00 

124b9.00 O'IB.00 21412.00 !2 3726.00 3121.00 611SJ.OO 

-6910.00 -4548.00 -1!450.00 Jl -11!2.00 -1425.()1) -7.i57.00 

10 -12929.00 ·894100 -2l!lf2.0ü Jl -2071.00 -1145.()1) -3216.00 

-12'179.00 !:'1H.OO -21072.(•} JS ·249.00 n1.oo -28.00 

12 -:6421.00 -111182.00 ·452ú3.00 J6 -1111.00 -1501.00 -2672.00 

ll -26421.00 ·107d2.00 -45203.l>,1 JI 1900.00 um.oo 3671.00 

14 -3.l007.00 -24!0?.00 -57909.')0 Jll -42'11.CJ ·2if.JJ.W -11~2.oo 

" -JJOOl.00 -24J0l.OO -5791)9.00 ]9 -l!Jl.00 -1m.oo ·2m.oo 

16 -JJ11i2.oo -25-066.00 ·60228.00 40 5905.00 4689.00 10674.'XI 

" -35!62.C>J -25066.00 -60221!.00 ;1 ·8410.00 ·6113.00 -14523.00 

18 ·!0·192.00 2!119.00 -sn11.oo 41 ·1044.00 -llSJ.00 -lll'IJ.00 

" -:ro-192,1.'i\) -11719.00 -57211.00 43 9837.00 7Jl3.00 17150.00 

;o -!91Bli.00 -14101.00 -333!17.00 44 128.00 -6.00 122.00 

21 ·191Bb.W ·14101.00 -lJOOl.00 45 -10101.00 -BDl.00 -mni.oo 

!2 -68b1.00 ·4illl.OO -llM2.00 46 -J84.00 lbS.00 -219.00 

ll -6861.00 -47lll.OO -116'12.00 41 11129.00 ma.oo !Y~b7.00 

24 !l~]\).(0 ¡ ;m.oo, 1'1142.00 40 o.oo (',)'J o.oo¡ 
l__, 

Cctprr.sl.'.'· rablaJ.1.2.J . TB'l!i t~'l 
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FuerzasAdoilcsm los Elrlll'l'llos de l.i Ar&ldura coofi!rallede bOca 
Nivel Az.ol.e.i 

Ell!IE!lllo Winicial tncr.11. W.tot.>I E!Elle'llo Nin1cial Jncr, W. W.tot.I 

-mo.oo -2045.00 -<065.00 25 ""66.00 ~Yl.00 -1575.00 

-mo.oo 2945.00 ·6065.00 2b -3512.00 -2319.00 -Sllll.00 

-9517.00 -640/.00 -11924.00 27 Zi!5.00 2.m.00 4a56.00 

-9517.00 -B407.00 -l79ROO 2ll -606.00 -lll'1.00 -11!25.00 

-IJJal.00 -llll20.00 -25201.00 2'I -1500.00 -667.00 -217l.OO 

-IJJal.00 -llll20.00 -ll201.00 JI) 500.00 90J.OO 1411.00 

-141114.00 -12970.00 -271>54.00 JI 681.00 ·1216.00 -535.00 

-14'84.00 -12'171.00 -27655.00 J2 416.00 87b.OO llS2.00 

-IJ4óJ.00 -l!Bb5.00 -25J2b.OO 3l -ms.oo -1.:SJ.OO -20\a.oo 

10 ·ll4bl.OO ·1\065.VJ -25J2b.OO l4 -601.00 -1!4C.OO -1821.00 

11 -ll2'jl.OO -fl5ill.OO !9754.·)oJ 35 24114.00 230?.00 4113.1)) 

17 -11251.00 ;JSOl.00 -19154.00 lb -~b9.00 -2282.00 -Slll.00 

IJ 405'1.00 -2978.00 -1031.00 JI -&67.00 -919.00 -15!5.00 

14 405'1.00 -2'17B.OO -1037.00 38 4l?9.00 3604.00 0003.00 

IS 7B14.00 5749.00 ll62l,00 l'1 -sm.oo ·3939,00 -9Jb1.oo 

lb llb99.00 10106.00 23005.00 40 -611.00 ·525.00 -11'1'7.00 

17 IEM6.00 llJ(/1.00 :0955.00 41 5900.00 4;i4,'.(t ! \{lif2.00 

18 lbb69.00 12J?l.1.i'J 211m.•)j <1 0.00 0.00 O.·:ool 
1 

19 !6069.00 ]')Jr.i.00 2W~4.~ j " i :.:-:' 

''..'.¡ :.:·i 20 ll2'71.00 5863.00 19655.00 ' .. iJ • .'.'i; 
21 OOJll.00 rna.oo 12348.00 IS o.oo¡ ú.00 0.CoJ 

12 5137].00 ·529.A 5J.H.OO .. .).to)/ o.e..,; Ml 

2J -657.00 -3%5.00 -ló'/2.00 11 o.oo¡ 0.00 0.00 

1• -5m. 1)'.) Jb2'1.00 -!S:íil. ~·J 40 ' o.oo¡ ~.00 ., .• , 1 

Coi(Jrr:s1ón íaol~ 3.1.2.4 . Te-1-;:'...1 
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3.2 CRXTERXOS DE DXBEÑO. 

La estructura metálica de la superestructura son armaduras; 

las armaduras se definen como vigas con almas abiertas muy 

peraltadas, comunmente formadas por miembros que forman triángulos 

o grupos de triángulos. (ref. 13) 

En el diseño de estructuras se encuentra la necesidad de 

salvar claros importantes; analizando varias soluciones con 

diferentes materiales, encontramos que el concreto proporciona 

·secciones muy robustas y poco económicas, sin embargo con el 

acero estructural se puede llegar a dos posibles soluciones: 

Vigas y Armaduras (vigas de alma abierta) . 

En general los elementos que forman las armaduras se 

designan por cuerdas superior e inferior, diagonales y montantes; 

estos elementos 

solicitaciones: 

Tensión 

Compresión 

Flexión 

pueden 

Flexocompresión 

estar sometidos a diferentes 
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J.2.1 Diseño de elementos en tensión. 

a} Diseño por el criterio de esfuerzos permisibles. 

El esfuerzo permisible Ft no excederá de 0.6 Fy en el área total 

ni de 0.5 Fu en el área neta efectiva. 

Deben obtenerse los esfuerzos resistentes del elemento 

sometido a tensión, la resistencia de un elemento sometido a 

tensión queda definida por~ 

donde: 

Ft esfuerzo permisible en tensión. 

Fy e esfuerzo de fluencia del material. 

Fu esfuerzo de ruptura del material. 

o bien por 

donde: 

~ resistencia en tensión del elemento. 

Fy esfuerzo de fluencia del material 

ec. 3. 2. 1.1 

ec. J.2.1.2 

De los dos valores de ~ obtenidos con las expresiones 

anteriores, el menor valor regirá el disefto por tensión del 

elemento, el cual se comparará con la fuerza de tensión en 

condiciones de trabajo obtenida del análisis de la armadura, ~ y 

deberá ser mayor o por lo menos igual que la fuerza obtenida del 

análisis. 
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b) Diseño por el criterio de factores de carga y resistencia. 

Se considerarán los estados limite de flujo plástico en la 

sección total y de fractura en el área neta. 

De acuerdo con la filosofía del diseño elástico, la 

aparición de Fy en cualquier punto constituye el limite de 

utilidad estructural de una barra en tensión, sin embargo, si el 

comportamiento es dúctil, tiene poco significado en la 

resistencia real, mientras que la fuerza que ocasiona la 

plastificaci6n completa de las secciones transversales, si 

constituye un estado limite pues ocasiona elongaciones grandes, 

que además pueden producir la falla del sistema estructural. 

Aunque la resistencia a la ruptura suelo ser mayor que el 

producto AtFy, el flujo plástico general del miembro constituye 

un estado limite de falla. 

Las conexiones debilitan los extremos de las barras, por lo 

que el miembro puede fallar por fractura en el área neta, bajo 

una fuerza menor que la que ocasiona el flujo plástico de la 

sección total. La fractura en la sección neta constituye un 

segundo estado limite de falla. Este segundo estado limite puede 

presentarse cuando la conexión se hace con remaches o tornillos o 

cuando el elemento se une al resto de la estructura a través de 

alguna de las partes que lo compooen, pero no de todas, aunque la 

unión sea soldada. (ref. 6} 
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La resistencia de diseno Rt de un elemento estructural 

sometido a tensión es el menor valor de las siguientes 

expresiones 

1.- Estado limite de flujo plástico en la sección total. 

ec. 3. 2 .1. 3 

2.- Estado límite de fractura en la sección neta. 

donde: 

Rt, resistencia en tensión del miembro. 

A0 área neta efectiva. 

ec. 3.2.1.4 

Fy esfuerzo mínimo de ruptura especificado en tensión. 

FR factor de disminución de resistencia. 

El valor de Rt obtenido con las expresiones anteriores se 

compara con la fuerza obtenida del análisis multipliclindola 

previamente por un factor de carga adecuado. 

El cálculo del área neta efectiva (A0 ) se hará de la 

siguiente manera: 

Por tratarse de conexiones soldadas; 

ec. 3 .2 .1. 5 

donde U = coeficiente de reducción del área dado por la siguiente 

expresión: 

u 1 - xc/L ec. J.2.1.6 
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L = longitud de la conexión. 

xc= distancia del centro de gravedad de la barra conectada, a la 

cara en contacto con la placa de unión. En secci~nes simétricas 

unidas a dos placas, xc se determina como si estuvieran formadas 

por partes iguales conectadas a cada placa. La eficiencia u 

aumenta cuando disminuye xc y aumenta L. 
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3.2.2 Disofio de alomantos ~ometi~os a compresi6n. 

En el diseño de los elementos en compresión, debe 

considerarse la posibilidad de que se presente alguna condición 

de equilibrio inestable, estos efectos son función de la esbeltez 

del elemento. De acuerdo a estudios realizados, Euler llegó a 

definir la carga critica que corresponde al punto de la 

bifurcación del equilibrio (caracteristico de los fenómenos de 

pandeo, siendo el pandeo un caso particular de inestabilidad). 

(rof 6} 

Pcr ec. J.2.2.1 

donde: 

Pcr = carga critica de pandeo definida por Euler. 

E = módulo de elasticidad del material. 

I momento de inercia mínimo de la sección transversal. 

L longitud del elemento. 

Si la sección transversal de la barra presenta dos ejes de 

simetría, las tres formas de pandeo son independientes entre si, 

dos son debidas a flexión y la tercera deb.ida a torsión. 

Si la sección transversal tuviese un sólo eje de simctria, 

dos de los modos de pandeo se vuelven depend..telltt;!~ cnt..rc si y 

sólo uno es independiente, de esta forma, uno de los modos de 

pandeo es por flexión alrededor del eje perpendicular al eje de 

simetria de la sección transversal, y los otros dos modos de 

pandeo son por flexotorsión. 

ªª 



La carga critica que rige el disef\o es la menor de entre 

todas las cargas criticas para cada modo de pandeo. 

cuando se tienen dos ejes de simetria se efectuará la 

revisión del pandeo por flexión alrededor del eje de simetria de 

menor momento de inercia de la sección; en perfiles laminados o 

hechos con placas soldadas entre si, o aquellos que en general 

están construidos de placas de un espesor considerable, el pandeo 

por torsión no es critico, en cambio en perfiles hechos de lámina 

delgada doblados en frie debe revisarse la posibilidad de que 

exista pandeo por torsión, o por flexotorsi6n en secciones con un 

sólo eje de simetria. 

Las esfuerzos criticas de pandeo quedan definidos por las 

siguientes expresiones : 

a) secciones con dos ejes de simetria 

acr ec. 3.2.2.2 
(KL/r)' 

Donde: 

ªcr = esfuerzo critico por flexión, llamado esfuerzo critico de 

Euler 

KL/r= relación de esbeltez del elemento sometido a compresión 

axial. (ref. 6} 

1I:i.Eca 
0 crT ( GJ + ec. 3.2.2.3 

Aro: L' 
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Donde: 

ªcrT = esfuerzo critico por torsión. 

A = area de la sección transversal. 

G = modulo de cortante. 

J constante de torsi6n de Saint Venant. 

E m6dulo de elasticidad del material. 

Ca constante de torsi6n por resistencia al alabeo. 

><o' + Yo' + ( (Ix+Iy) /A ) ec. J.2.2.4 

r 0 2 radio polar de giro respecto al eje de torsión. 

Xo e y 0 = distancia entre los centros de gravedad y de torsión de 

la secci6n. 

rx e Iy = son los momentos de inercia con respecto a los ejes 

de simetr1a de la sección transversal. 

b) Secciones con un solo eje de simetria. 

0 cr + ªcrT 
Cacr>v.T. = -------

28 
( 1 - o/ 1 - (48 ªcrªcrTl I (acr+acrTl 'l 

ec. 3.2.2.S 

ec. 3.2.2.6 tref. S) 

Donde: 

(acr>F.T. =esfuerzo critico por flexotorsi6n 

ªcr = esfuerzo critico de pandeo alrededor del eje de simetr1a 
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Las expresiones mostradas, para los dos incisos anteriores 

son válidas en el rango de pandeo elástico; cuando los elementos 

sometidos a compresión son de longitud intermedia, es decir 

tienen una relación de esbeltez intermedia, se pandea en el rango 

inelástico. La corrección por inelasticidad está dada por 

cualquiera de las dos siguientes ecuaciones: 

0 cr = ay ( l. -
ay (L/r)' 

oy (1 -
4acre 2cc2 

ecs. 3.2.2.7 

Se deberá verificar si los elementos que forman un perfil 

sometido a compresión pueden pandearse localmente. En los 

códigos de disefio se encuentran algunas expresiones que permiten 

conocer si el elemento es estable o no localmente, estas 

expresiones fueron deducidas del estudio de la inestabilidad de 

placas sometidas a compresión uniforme en sus bordes cortos. 

a) Diseño por el criterio de esfuerzos permisibles. 

Se verifica que no sea critico el pandeo local. Se obtiene 

KL/r y se verifica si es mayor o menor que: 

Ce= ,/ (2n' E/Oy) ce. J.2.2.a 

Si KL/r es mayor que Ce, el esfuerzo critico se obtiene de 

la fórmula de Euler; si es menor que ce, el esfuerzo critico 

obtenido con la fórmula de Euler se debe corregir por 

inelasticidad con cualquiera de las ecs. 3.2.2.7. 
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Para obtener el esfuerzo de diseño del elemento ªcr hay que 

dividirlo entre un coeficiente se seguridad el cual está dado por 

la siguiente expresión: 

5 3(KL/r) (KL/r) 3 
c.s. = + ---- + ---- ec. 3.2.2.9 

8Cc ecc3 

para el rango en el que KL/r < ce; cuando KL/r > ce C.S.=l.92, 

(ref. 1) 

b) Diseno por el criterio de factores de carga y resistencia. 

Secciones en las que no es critico el pandeo local. 

i) Para secciones I, H o rectangular hueca, la resistencia a la 

compresión está dada por: 

Estado Limite de Pandeo por flexión. 

Re= --;====Fy=At=;;oF=R======:;;=;
n/ 1 + v2n - o .152n 

donde: 

Re = resistencia en compresión. 

ec. 3.2.2.10 

Fy = esfuerzo minimo de fluencia esp~cificado del material. 

At, área total de la sección transversal. 

ll (KL/r) / Fy / (n' E) 
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n = coeficiente adimensional que es i.gual a 1. 4 cuando se trata 

de elementos sometidos a compresión con secciones transversales I 

o H, laminadas, hechas con tres placaD soldadas, obtenidas 

cortándolas con oxigeno, de placas más anchas y columnas de 

sección transversal rectangular hueca, laminada o hecha con 

cuatro placas soldadas, que cumplen con los requisitos para 

secciones tipo 1, 2 6 J. 

n= 1. o cuando se trata de secciones transversales H o I, hechas 

con tres placas soldadas entre si que cumplen con los requisitos 

para secciones tipo 1, 2 6 3. 

Cuando el limite de fluencia del acero sea de 3500 kg/cmz o 

más, pueden utilizarse valores de n mayores, si se efectúa un 

estudio que lo justifique; se podría recurrir a la literatura o 

las gráficas del SSRC y obtener un valor adecuado de n. 

ii) Para miembros cuya sección transversal tiene una forma 

cualquiera no incluida en i): 

FR = o.as 

Si KL/r ~ (KL/r)c 

Re= 20120000 AtFR / (KL/r)' ec. 3.2.2.11 

Si KL/r S (KL/r)c 

(l(L/r)' 
Re= AtFyFR (1 - ) 

2 (KL/r) e' 
ec. 3.2.2.12 
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n = coeficiente adimensional que es igual a 1.4 cuando se trata 

de elementos sometidoS a compresión con secciones transversales I 

o H, laminadas, hechas con tres placas soldadas, obtenidas 

cortándolcis con oxigeno, de placas más anchas y columnas de 

sección ·transversal rectangular hueca, laminada o hecha con 

cuatro placas soldadas, que cumplen con los requisitos para 

secciones tipo l., 2 6. 3 • 

n= 1.0 cuando se trata de secciones transversales H o I, hechas 

con tres placas soldadas entre s1 que cumplen con los requisitos 

para secciones tipo l., 2 6 3. 

cuando el limite de fluencia del acero sea de 3500 kg/cm 2 o 

más, pueden utilizarse valores de n mayores, si se efectüa un 

estudio que lo justif·ique; se podría recurrir a la literatura o 

las gráficas del SSRC y obtener un.valor adecuado de n. 

ii) Para miembros cuya sección transversal tiene una forma 

cualquiera no incluida en i): 

FR = 0.85 

Si KL/r ~ (KL/r) 0 

Re= 20120000 At,FR / (KL/r)' ec. 3.2.2.11 

Si KL/r S (KL/r) 0 

(KL/r)' 
Re= A,,FyFR (1 - ) 

2 (KL/r) 0 ' 

ec. 3. 2.2. l.2 
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donde: 

(KL/r)c = 6340 / IF;; es el valor de la relación de esbeltez 

que separa los intervalos de pandeo elástico e 

inelástico. 

KL/r = Relación de esbeltez efectiva máxima de la columna. 

Re se compara con la fuerza de compresión actuante, esta 

última, multiplicada por un factor de carga adecuado. ¡ref. lO) 
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3.2.3 Diseño de elementos sometidos a flexión. 

En los códigos de diseño el diseño por flexión está basado 

en la siguiente expresión: 

(Mo)cr= ec. 3.2.3.l 
L 

· obtenida de las ecuaciones de equilibrio de segundo orden de una 

barra originalmente recta, con pares aplicados en los extremos. 

Cabe sefialar que la expresión anterior es v~lida, análogamente a 

la expresión de Euler, sólo en el intervalo donde no se ha 

alcanzado el esfuerzo en el limite .de proporcionalidad del 

material. 

La capacidad de carga de los elementos sometidos a flexión 

que fallan por pandeo lateral en el intervalo inelástico puede 

obtenerse determinando su resistencia ideal y corrigiéndola 

después con la siguiente ecuación: 

My 
(Mcr> corr. My ( 1 ec. 3.2.3.2 

La expresión anterior surge de una analogia con la expresión 

deducida para columnas¡ se acepta que se inicia el pandeo en el 

intervalo inelástico cuando el esfuerzo critico de pandeo es 

mayor que la mitad del esfuerzo de fluencia del material. 
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Se pueden mejorar los resultados de la expresión anterior 

sustituyendo My por Mp, siempre que la sección pueda admitir 

momento plástico; este procedimiento es usado por el AISC-ASD 89, 

y por las NTC del RCDF 87 para el Diseño y construcción de 

Estructuras Metálicas. (rof. 6) 

a) Disef¡o de elementos sometidos flexión por el criterio de 

esfuerzos permisibles. 

Las ecuaciones incluidas en las especificaciones para la 

obtención de los esfuerzos permisibles en flexión de un elemento 

pueden resultar poco satisfactorias debido a las simplificaciones 

hechas en su obtención. Nos referiremos a la ecuación teórica, 

ec. 3.2.3.1, obtenida de resolver las ecuaciones de equilibrio de 

segundo orden. 

El primer término de la ec. 3.2.3.1 es despreciable en 

secciones de lámina delgada, que es el caso de laG cuerdas de las 

armaduras de este proyecto, pues el pequeño espesor de sus 

paredes hace que tenga una resistencia muy reducida a la torsión 

de Saint Venant. (ref. 6) 

El procedimiento de cálculo de la constante de torsión por 

resistencia al alabeo es el incluido en la tabla B-2 de la ref. 2 

para perfiles de sección compuesta. 

Mcr = Cb / n4E2 Caiy ¡ L4 ec. 3.2.3.3 
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Cb = l. 75 + l. 05 (Ml/M2) + O. J (Ml/M2)', pero no mayor que 2. J, 

donde M1 es el menor y M2 el mayor de los momentos de 

flexión en los extremos de una sección no arriostrada del 

miembro. M1/M2 es positivo cuando la barra se flexiona en 

curvatura simple y negativo cuando se flexiona en curvatura 

doble. 

Cb 1, cuando el momento en el centro es mayor que en cualquiera 

de los extremos de la barra (flexión pura). (ref. l) 

El esfuerzo permisibe debido a flexión considerando la 

esbeltez del perfil se obtiene como sigue: 

Her 
Fb = --- ec. 3.2.3.4 

l. 67 sx 

b) pisefio de elementos sometidos a flexión por el criterio de 

factores de carga y resistencia. CNTC-RCDF 1987) 

Se calcula Mu con la siguiente expresión: 

Mu rrE/(CL) J Iy ( J/2.6 + (rr/L)'Ca ) ec. 3.2.3.5 

donde: 

L distanciu entre secciones arriostradas. 

E módulo de elasticidad del material. 

Iy momento de inercia alrededor del eje perpendicular al eje de 

flexión de la pieza. 

ca constante de torsión por resistencia al alabeo. 
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e = 0.6 + 0.4 Ml/M2, para tramos que se flexionan en curvatura 

simple. 

e 0.6-- 0.4 Ml/M2, pero no menor que 0.4, para tramos que se 

flexionan en curvatura doble. 

e.= 1.0, cuando el momento f lexionante en cualquier 

sección dentro del tramo no soportado 

lateralmente es mayor que M2, o cuando el 

patin no está soportado lateralmente de 

manera efectiva en uno de los extremos del 

tramo. 

Ml y M2 son respectivamente el menor y el mayor de los momentos 

en los extremos del tramo en estudio, tomados en valor absoluto. 

i) Para secciones tipo 1 6 2 con dos eies de simetría flexionadas 

alrededor del eje de mayor momento de inercia. 

Si Mu > 2/3 Mp, 

MR = 1.15FRMp (1 - 0.2BMp/Mu) 

Si MU 5 2/3 Mp, 

MR = FRMU 

ec. 3. 2. 3. B 

ec. 3.2.3.9 

No se debe excede exceder en ningún caso de FRMp. 
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ii) Para secciones tipo 3 o 4 con dos ei es de simetr1a. para 

canales. flexionadas alrededor del eie de mayor momento de 

~ 

Si Mu > 2/3 My 

MR = 1.15FRMy( 1 - 0.2BMy/MU) ec. 3.2.3.10 

pero no mayor que FRMy para secciones tipo 3 ni que el valor dado 

por la ecuaciones del estado limite de pandeo local cuando las 

almas cumplen los requisitos de sección tipo l, 2 ó 3 y los 

patines son tipo 4. 

Si Mu ,; 2/3 My 

MR = FRMU ec. 3.2.3.11 

En la ecuación de Mu, para canales, se puede hacer Mc2 o. 

{ref. 10) 
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3.2.4 criterios para evaluar el pandeo local. 

En todo elemento de acero estructural, formado por placas 

sometidas a compresión axial en su plano, es posible que se 

presenten fenómenos de inestabilidad local debido a una elevada 

relación de esbeltez, b/t, de las placas. 

El alcanzar el esfuerzo de fluencia del material sin que las 

placas se pandeen localmente, es el criterio seguido para obtener 

las relaciones de esbeltez limite de las placas que forman un 

elemento estructural; lo anterior es independiente del esfuerzo 

critico del elemento estructural considerado en conjunto, de esta 

forma se pueden establecer relaciones fijas e independientes de 

la esbeltez del elemento que forman parte. 

b 

t 

b 

t 

rr 3 E t 
( - )' k 

12 (l-¡>') b 

:S j 1T' Ek/( 12 (l-µ•) ay ) 

s 1375 ;-;;;;;; 

ec. 3.2.4.1 

ec. 3.2.4.2 

De la ecuación 3.2.4.2 se deducen las relaciones, b/t, 

limite contenidas en los códigos de diseño. 
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a) Criterio de Esfuerzos Permisibles. 

Las placas sujetas a compresión axial o a compresión 

uniforme debida a flexión, se considerarán totalmente efectivas 

cuando las relaciones ancho/grueso no exceden los limites 

propuestos por el AISC-ASD 89: 

2120/~ Elementos atiesados comprimidos 

1994/¡-;;-

796/r;;;-

1064/¡-;;-

2656/~ 

uniformemente. 

Patines de secciones en cajón rectangulares 

o cuadradas de grueso uniforme. 

Puntales formados por dos ángulos en 

contacto con ángulos o placas que sobresalen 

de trabes, columnas u otros miembros 

comprimidos de vigas, atiesadores de trabes 

armadas. 

Almas de tés. 

Ancho no soportado de cubreplacas 

perforadas con una su~esi6n de agujeros de 

acceso. 

Los valores anteriores se han obtenido partiendo de la 

condición de que nunca se presenten fenOmenos de pandeo local 

bajo esfuerzos menores que el de fluencia. 

101 



Diseno basado en la resistencia posterior al pandeo. 

Elementos planos atiesados. 

Cuando la relación ancho/grueso de un elemento plano 

atiesado y comprimido uniformemente excede el limite 

proporcionado por las relaciones ariter iores, el cálculo de las 

propiedades de la sección que contiene al elemento para su diseño 

a flexión o para determinar la fuerza axial permisible en ella, 

debe efectuarse utilizando un ancho efectivo reducido, be, pero 

la relación be/t no debe tomarse menor que la permitida por las 

relaciones b/t limites. 

Para las placas que forman parte de secciones en cajón 

cuadradas o rectangulares, de grueso uniforme: 

2121 t 422 1994 t 
be .¡-¡;--- ( 

1 
- (b/t) ¡-;;- " r;; 

ec. 3.2.4.J 

Para todos los elementos unif ormernente comprimidos 

restantes: 

2121 t 371 2120 t 
be 

;-;-- e 
1 

- (b/t) ro 'a .ra; 

ec. 3.2.4.4 
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b ancho real de la placa. 

be ancho efectivo de la placa. 

t grueso de la placa. 

a = esfuerzo normal producido por las cargas de trabajo, 

calculado con el área efedtiva de la sección en kg/cm 2 • 

ay = esfuerzo de fluencia del material. 

En las secciones dobladas en frio el ancho b es la distancia 

entre los puntos donde se inician los dobleces, o entre éstos y 

los bordes libres no atiesados. 

Si resulta que es necesario recurrir a la resistencia 

posterior al pandeo para diseñar elementos con placas atiesadas 

se calcula el ancho efectivo de la placa utilizando el esfuerzo 

de compresión existente en el elemento, producido por las 

solicitaciones de diseño del elemento estructural del que forma 

parte, con este ancho efectivo se calculan las nuevas 

propiedades, las cuales se utilizaran en el disefio, y se obtiene 

el factor Qa ~ A8 t/At • 

Elementos Planos no atiesados. 

En estos elementos la resistencia posterior al pandeo es de 

menor importancia, por lo que las expresiones para el cálculo de 

los esfuerzos permisibles que recomienda el AISC para esta 

condición de apoyo están basadas en la iniciación de la 

inestabilidad, y la resistencia posterior al pandeo se tiene en 

cuenta 'llnicamente como un margen de seguridad contra el colapso 

en placas de relación b/t muy alta. (raf. 6> 
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i) Para ángulos aislados: 

Cuando 637/..¡-¡;;-< b/t < 1298/.,¡--;; 

ªP = (0.804-0.000320(b/t)~)ap 

Cuando b/t ~ 1298/.¡-¡¡;-

ªP = ,653800/ (b/t)' 

ec. 3.2.4.5 

Con las expresiones anteriores se calcula directamente el 

esfuerzo permisible con el cual se deberá disefiar el elemento. 

(r:ef. 1) 

ii) Para ángulos o placas que sobresalen de columnas u otros 

miembros en compresión y patines comprimidos de trabes: 

cuando 796/ .¡--;;-< b/t < 1475/ ..r-o;--
ªP = ( 0.849 - 0.000313 (b/t) ¡-;;;-) ay ec. 3.2.4.7 

cuando b/t ~ 1475/ ¡-o;-
ªP = 843600/ (b/t)' ec. 3.2.4.8 
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cuando la sección transversal del elemento comprimido está 

compuesto por elementos esbeltos, la resistencia se obtiene con 

.las fórmulas incluidas en 3. 2. 2, con la diferencia de que el 

coeficiente de columna, ce, se divide entre la raiz cuadrada de 

Q, y para obtener ªcr en el rango inelástico el resultado obtenido 

con la ecuación J.2.7 se multiplica por Q. 

cuando la sección está compuesta por elementos planos no 

atiesados y por elementos planos atiesados, se calcula el 

esfuerzo permisible para el elemento plano no atiesado y con ese 

esfuerzo se calcula el ancho efectivo de los elementos planos 

atiesados. En este caso también la resistencia a flexión es 

obtenida comparando el esfuerzo per1nisible obtenido para la 

sección completa contra el esfuerzo permisible que debe 

utilizarse para diseñar los elementos planos no atiesados, 

rigiendo el menor de los dos. 

b) Criterio de Factores de carga y Resistencia. 

En la tabla 2.3.l de la reí. 10 se establecen las relaciones 

de esbeltez limites de las placas que forman los elementos 

estructurales más comunes, clasifican a las secciones en varios 

tipos, pero nuestro interés se concentra en la secciones tipo 3; 

si se rebasase la esbeltez limite de las placas que forman una 

sección tipo 3, la sección presentará problemas de pandeo local y 

su diseño se basará en la resistencia posterior al pandeo de 

placas con relaciones de esbeltez elevadas. 
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Elementos planos atiesados. 

En la determinación de las propiedades geométricas 

necesarias para calcular la resistencia de diseño de miembros 

estructurales que contienen elementos planos atiesados 

comprimidos de relación ancho/grueso mayor que el limite 

correspondiente a secciones tipo 3, debe utilizarse un ancho 

efectivo reducido be. 

1) Para patines de secciones cuadradas o rectangulares huecas, 

con paredes de grueso uniforme: 

2730t 540 

be = rf ( 1 - (b/t).,r-¡-- s b ec. 3.2.4.9 

2) Para cualquier otro tipo de elemento plano atiesado 

comprimido uniformemente: 

2730t 480 
be=----(1- )Sb 

..rf (b/t)Ff 
ec. J.2.4.10 

En las ecuaciones anteriores: 

b ancho real de elemento comprimido. 

be ancho efectivo reducido. 

t = grueso del elemento comprimido. 

= esfuerzo de compresión existente en el elemento atiesado, 

producido por las solicitaciones de diseño, basado en las 

propiedades geométricas que se emplean para calcular la 

resistencia de diseño del elemento estructural del que forma 

parte. 

106 



El factor Qa es el cociente del área efectiva de la sección 

dividida entre su área total, Ae/At. 

Elementos Planos no Atiesados. 

En la determinación de la resistencia de diseño de elementos 

planos no atiesados comprimidos deberá incluirse un factor de 

reducción Qs, que se calcula con las siguientes ecuaciones: 

i) Para ángulos aislados: 

Si 640/ rF; < b/t < 1300/ ~ 

Qs = 1.340 - 0.00053 (b/t) ~ 

Si b/t <! 1300/ ,r¡;;-
Qs = 1090000/ (Fy (b/t) ') 

ec. 3.2.4.11 

ec. 3.2.4.12 

ii) Para ángulos o placas que sobresalen de columnas u otros 

miembros comprimidos y para patines comprimidos de vigas y trabes 

armadas: 

Si 830/ ;-;;< b/t < 1470/ r;:;-
Qs = 1.415 - 0.00052 (b/t) ¡-¡;- ec. 3.2.4.13 

Si b/t " 1470/ .¡-;;--
Qs = 1400000/ (Fy (b/t) ') ec. 3.2.4.14 

Cuando la sección está compuesta por elementos planos no 

atiesados y por elementos planos atiesados el Factor Q= QaQs. El 

esfuerzo f que se utiliza en la determinación de ancho efectivo 

de los elementos planos atiesados no debe ser mayor que QsFY; Qs 

corresponde al elemento plano no atiesado con la mayor relación 

de esbeltez. 
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Cuando la sección transversal de una columna es tipo 4, la 

resistencia de diseno Re se determina, cualquiera que sea la 

forma de la sección, como sigue: 

Si KL/r ~ (KL/r)c*, Re 
20120000 AtFR 

(KL/r)' 
ec. 3.2.4 .. 9 

(KL/r)' 
Si KL/r < (KL/r)c•, Re= QAtFy (1 - ~~~~~- )FR 

2(KL/rlc•• 

(KL/r)c• = 6340/.ro;;¡ FR = 0.75 
ec. 3.2.4.10 

El área At y el radio de giro r de las ecuaciones 3.2.4.9 y 

3.2.4.10 son los de la sección transversal total. Q será igual a 

Qa en nuestro caso por que los perfiles que usamos están 

compuestos de placas atiesadas; no tendremos problemas de pandeo 

local debidos a los efectos de la flexión en nuestros perfiles. 

(ref. 10) 

Para determinar la resistencia en flexión, se compara el 

Momento resistente obtenido con las ecuaciones contenidas en la 

sección J. 2. 3 contra el producto fSx, rigiendo el menor de los 

valores. 
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3.2.s Diseño de elementos sometidos a ~lexocompresi6n. 

a) Por el criterio de esfuerzos permisibles CAYSC-ASD 891. 

Los miembros sometidos simultáneamente a esfuerzos de 

compresión axial y a esfuerzos de flexión, deben estar disenados 

de manera que satisfagan las condiciones siguientes: 

fa 
s 1.0 ec. 3.2.s.1 

Fa 1 -(fa/Fex') 

s 1.0 ec. 3,2.s.2 

cuando fa/Fa s o.is, podrá usarse la fórmula 3.2.5.3, en lugar de 

las fórmulas 3.2.5.1 y 3.2.s.2. 

fa fbx 
+-- :$ 1.0 ec. 3.2.5.3 

El sub1ndice x indica el eje de flexión considerado. 

Fa = esfuerzo de compresión axial permisible si sólo existiera 

fuerza axial. 

Fb = esfuerzo de compresión por flexión permisible si sólo 

existiera momento de flexión. 
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F
9

1 = 12"2 E /(23(K~/rb)ª); esfuerzo de Euler dividido entre 

un factor de seguridad. ~ es la longitud real sin 

arriostramiento en el plano de flexión. 

fa = esfuerzo" axial calculado. 

fb = esfuerzo de compresión por flexión calculado en el punto 

considerado. 

cm = coeficiente cuyo valor será: 

1.- Para miembros en compresi6n en marcos sujetos a 

desplazamiento lateral, cm = 0.85 

2.- Para miembros en compresión con extremos restringidos, 

en marcos arriostrados contra desplazamiento lateral y no sujetos 

a carga transversal entre sus apoyos en el plano de flexión, 

Cm= 0.6 - 0.4 Ml/M2, pero no menor de 0.4 

en donde Ml/M2 es la relación del menor al mayor momento, en los 

extremos de la parte del miembro no arriostrado, en el plano de 

flexión. M1/M2 es positiva cuando el miembro está flexionado en 

curvatura doble y negativa cuando está flexionado en curvatura 

simple. 

3.- Para miembros en compresión en marcos arriostrados 

contra desplazamiento lateral en el plano de la carga transversal 

entre sus apoyos, el valor de cm puede determinarse por un 

análisis racional; sin embargo, en lugar de dicho análisis pueden 

emplearse los valores sjguientes: 

cm 0.85, para miembros cuyos extremos están restringidos. 

Cm 1.0, para miembros cuyos extremos no están restringidos. 
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bl Diseno de elementos flexocomprimidos por el criterio de 

factores de carga y resistencia. CNTC-RCDF 871 

En todos los casos debe revisarse la resistencia de las dos 

secciones extremas y la del elemento flexocomprimido compl.eto, 

incluyendo efectos de segundo orden. Las dimensiones del elemento 

flexocomprimido se obtienen de manera que se cumplan, 

simultáneamente, las condiciones de resistencia de las secciones 

extremas y del elemento flexocomprimido completo. 

1.- Revisión de las secciones extremas. 

secciones tipos 3 y 4. 

En cada uno de los extremos del elemento flexocomprimido debe 

satisfacerse la condición: 

ec. 3.2.5.4 

MRx y MRy se calculan como se calculan los momentos resistentes en 

flexión. 

Pu, Muox Y Muoy son la fuerza axial de diseño que obra sobre la 

columna y los momentos de diseño en el extremo considerado, 

calculados considerando los efectos de segundo orden. 

FR = O. 9 
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2.- Revisión de la columna completa. 

Debe cumplirse la condición: 

Pu + Muox
1 

+ Muoy
1 

S 

Pu, Muox' 
Re Mruc MRy 

Y Muoy' son la fuerza axial 

1.0 ec. 3.2.5.5 

de diseño que obra sobre la 

columna y los momentos de diseño, calculados tomando en cuenta 

los efectos de segundo orden, se utilizan siempre los momentos 

de diseno máximos, alrededor de los ejes x e y, aunque los dos 

no se presenten en el mismo extremo del elemento flexocomprimido. 

Re = Resistencia en compresión calculada como se indica en la 

sección que corresponde al diseño de los elementos sometidos a 

compresión axial. 

MRx y MRy se calculan como se indica en la sección que corresponde 

al diseño de los elementos sometidos a flexión. 

Determinación de los momentos de diseño M00x1 M00y, Muox' y Muay'· 

M,,0 = Mti + B2 Mtp (i) 

M,,0 '= Bl Mti + B2 Mtp (ii) 

En la ecuación (i) Mti es el momento de diseño en el extremo en 

consideración de la columna en estudio, y en la ecuación (ii) es 

uno de los momento de diseño, que actúan en los dos extremos, 

producidos en ambos casos, por cargas que no ocasionan 

desplazamientos laterales apreciables de esos extremos. 

Mtp en la ecuación (i) es el momento de diseño en el extremo en 

consideración de la columna en estudio, y en la ecuación (ii) es 

uno de los momentos de diseño que actúan en los dos extremos, 

producidos, en ambos casos, por cargas que si ocasionan 

desplazamientos laterales en esos extremosª 
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En general, los momentos Mti son producidos por cargas 

verticales y los Mt,p por fuerzas horizontales, de viento o sismo, 

aunque las cargas verticales pueden ocasionan Mt,p significativos 

en estructuras muy asimétricas en geometr1a o cargas. 

En nuestro caso tenemos una estructura regular, por lo que 

consideramos que desaparece el término B2 * Mtp de las ecuaciones 

(i) y (ii), y los momentos Mti son la suma de los producidos por 

las cargas verticales y horizontales. 

donde: 

i) Para miembros flexocomprimidos que forman parte de marcos 

contraventeados o no, sobre los que no obran cargas transversales 

aplicadas en los puntos intermedios: 

e = Coeficiente que depende de la ley de variación del momento 

flexionante y se calcula como sigue: 

C 0.6 + 0.4 M1/M2 , para tramos que se flexionan en curvatura 

simple. 

e 0.6 - 0.4 Ml/M2 , para tramos que se flexionan en curvatura 

doble. 

Ml y M2 son, respectivamente, el menor y el mayor de los momentos 

en los extremos del tramo de la barra en consideración. Puede ser 

una columna completa o parte de ella, entre punto soportados 

lateralmente, tomados en valor absoluto. 
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ii) Para miembros flexocomprimidos que forman parte de marcos 

contraventeados o no, sobre los que obran cargas transversales 

aplicadas en puntos intermedios, haya o no momentos en los 

extremos: 

e = o.as, si los extremos del miembro están restringidos 

angularmente. 

C = l..O, si los extremos del miembro no están restringidos 

angularmente. 

PE = Carga critica de pandeo elástico, calculada con la expresión 

de Euler. 

PE At ~· E/ (KL/r)' 

donde L es la longitud no soportada lateralmente en el plano de 

la flexión, r es el radio de giro correspondiente, y K es el 

factor de longitud efectiva en el plano de la flexión. 
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3.2.6 criterios de diseño en secci6n Compuesta. 

Las hip6tesis básicas para el análisis y diseño de una viga 

compuesta son: 

a) La losa de concreto está conectada continuamente a la viga 

de acero a toao lo largo de ésta. 

b) El deslizamiento del conector de cortante es directamente 

proporcional a la carga en el conector. 

e) Existe una distribución lineal de las deformaciones 

unitarias através del peralte del miembro. 

d) La losa y la viga no se separan verticalmente en ningún 

punto a lo largo de la viga. 

a) Diseño por Esfuerzos Permisibles. CAISC-89) 

Tomando en cuenta el criterio de la sección transformada, con 

la relación de módulos de elasticidad n, en el cálculo de las 

propiedades geométricas, se deberán revisar los siguientes valores: 

M 
:s 

Sxsupn 
0.45 fe ' ec. J.2.6.1 

M 
:s 0.6 Fy ec. 3. 2. 6.:?. 

Sxinf 
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conectores de Cortante. 

El número requerido de conectores se basa en el comportamiento 

de la viga bajo momento último. La fuerza horizontal última que 

deberá ser transmitida del concreto al acero, o viceversa, es la 

menor de las cargas últimas de compresión en el concreto y de 

tensión en el acero. Esta carga cortante última, deberá resistirse 

por medio de los conectores colocados en la distancia comprendida 

entre el extremo de la viga, o sea el punto de momento nulo, y el 

punto de momento máximo; en esta distancia los conectores pueden 

quedar uniformemente espaciados. 

El nümero de conectores que se requeriran se obtiene al 

dividir la carga cortante nominal Vh por la carga cortante 

permisible q del conector que se vaya a utilizar, expresado como: 

n = Vh/q, 

donde Vh es igual a e o T. 

ce. 3.2.6.3 

La fuerza cortante nominal que se utilizará será: 

i) Si el concreto falla primero. 

Vh = O.SS fc 1 Ac / 2 ec. 3.2.6.4 

donde: 

Vh = fuerza cortante sobre los conectores. 

fe'= resistencia de compresión del concreto. 

Ac = área del pat1n efectivo de concreto. 

El factor 2 permite reducir la carga última a una carga permisible 

en el concreto, para poder ser utilizada en un procedimiento 

elá.stico. 
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ii) Si el acero falla primero. 

vh = AaFy I 2 

doride: 

A8 = área total de la viga de acero. 

Fy = esfuerzo de fluencia del acero. 

ec. J.2.6.5 

La viga compuesta en realidad se comporta como una viga T, de 

tal manera que nos ocupa .el determinar el ancho efectivo de la 

losa, el cual de acuerdo a las especificaciones AISC se determina 

de la siguiente manera: 

1.- No más de 1/4 del claro de la viga. 

2. - La parte de la losa proyectada fuera de 1 pa tln de acero no 

deberá ser mayor que 1/2 de la distancia libre a la viga adyacente. 

3.- No más de 8 veces el espesor de la losa. 

Para vigas donde el concreto esté de un s6lo lado, la parte 

proyectada de la losa fuera, será: 

1.- No mAs de 1/2 del claro de la viga. 

2.- No más de 1/2 de la distancia libre a la viga adyacente. 

3.- No más de 6 veces el espesor de la losa. 

(Breeler Boris, 1970) 
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b) Diseño por el criterio de factores de carga y resistencia CNTC-

RCOF 871. 

Cuando la losa está ligada a la viga de acero por medio de 

conectores de cortante, forma parte del patin comprimido de la 

sección compuesta, se supone que el esfuerzo de compresión en el 

concreto tiene un valor de: 

0.85f"'c, si f"'c s 250 kg/cm2, ec. 3.2.6.6 

f. 

ó (LOS - --º- ) f .. e 
1250 

si f"' e > 250 kg/cm2, 

ec. 3.2.6.7 

uniforme en toda la zona comprimida y se desprecia su resistencia 

a la tensión. Se considera, además que el perfil de acero completo 

está sometido a un esfuerzo uniforme, igual a Fy, en tensión o 

compresión. 

La fuerza de tensión neta en la sección de acero debe se igual 

a la fuerza de compresión en la losa de concreto. 

El ancho efectivo de la losa de concreto, medido a cada lado 

del eje de la viga, no debe exceder de la menor de las distancias 

siguientes: 

a) Un octavo del claro de la viga, medido entre los centros de 

apoyo. 

b) La mitad de la distancia al eje de la viga adyacente. 

e) La distancia al borde de la losa. 

d) Ocho veces el. grueso de la losa. 
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Conectores de cortante. 

1.- Materiales. 

Los conectores de cortante serán canales de acero A36 

laminadas en caliente, o barras de acero con cabeza, cuya longitud, 

después de su colocación, no será menor de cuatro diámetos del 

vástago. Los conectores de cortante deberán estar ahogados en losas 

hechas con un concreto de peso volumétr leo no menor que 1800 

kg/cm•. 

2.- Fuerza cortante horizontal. 

Toda la fuerza cortante horizontal que se desarrolla en la 

superficie de contacto entre la viga de acero y la losa de 

concreto, debe de ser transmitida por conectores de cortante. 

Cuando el concreto trabaja en compresión producida por flexión, la 

fuerza cortante horizontal que debe ser resistida entre el punto de 

momento positivo máximo y el punto donde el momento es nulo se 

tomará igual al menor de los valores siguientes: 

ec. 3.2.6.8 

El último valor s6lo es aplicable a vigas que trabajen en 

construcción compuesta parcial. 

fe resistencia nominal del concreto en compresión. (O.Bfc') 

Ac área efectiva de la losa de concreto. 

A8 = área de la sección transversal del perfil de acero. 

Fy esfuerzo de fluencia especificado del acero del perfil. 

ZQn= sumatoria de las resistencias nominales de 1os conectores de 

cortante co1ocados entre los puntos de maximo momento 

positivo y momento nulo. 
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3.- Resistencia de conectores de barra con cabeza. 

La resistencia nominal de un conector de barra con cabeza, 

ahogado en una losa maciza de concreto es: 

Qn == 0 .. 5 * Ase * ¡-¡;E;; :S AscFu ec .. 3.2.6.9 

Ase ~ área de la secci6n transversal del vástago del conector .. 

fe =resistencia nominal del concreto en compresión. (O.efe') 

Fu = esfuerzo m1nimo especificado de ruptura en tensión del acero 

del conector. 

Ec = módulo de elasticidad del concreto. 

4.- Número de conectores de cortante. 

El no.mero de conectores de cortante que se colocarán entre la 

sección de momente máximo positivo o negativo, y la sección 

adyacente de momento nulo, será igual a la fuerza cortante 

horizontal dividida entre la resistencia nominal de cada conector. 

s.- Colocación y espaciamiento de conectoras de cortante. 

Los conectores de cortante que se necesitan a cada lado del 

punto de momento flexionante m&ximo, positivo o negativo, pueden 

distribuirse uniformemente entre ese punto y el punto adyacente de 

momento nulo, con la salvedad de que el nümero de conectores 

requeridos entre cualquier carga concentrada, aplicada en esa zona 

y el punto más cercano de momento nulo no será menor que el 

calculada con la expresión Mn/Mmax 1 en la que M es el momento 

flexionante en el punto de la aplicación de la carga concentrada, 

y n el número de conectores necesarios entre la sección de momento 

máximo y la sección de momento nulo. 
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Los conectores deben tener como mínimo, 2. 5 cm de 

recubrimiento lateral de concreto. Excepto en los casos en los que 

se coloquen exactamente sobre el alma de la viga, el diámetro del 

vástago de los conectores de barra con cabeza, no excederá de 2.5 

veces el grueso del patín al que suelden. 

La separación mínima centro a centro de los conectores de 

barra será de seis diámetros a lo largo del eje longitudinal de la 

viga de apoyo, y de 4 diámetros en la dirección perpendicular a ese 

eje. La separación máxima entre centros de conectores de cortante 

no excederá de ocho veces el grueso total de la losa. 
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3.2.7 conexiones soldadas. 

Esfuerzos en las Conexiones Soldadas. 

En las estructuras con conexiones soldadas frecuentemente se 

recurre a un grupo de soldaduras que usualmente están sometidas a 

varios tipos de carga. La variedad de arreglos posibles de las 

soldaduras en un grupo, sujeto a varias combinaciones de carga, 

hace poco práctico el obtener soluciones basadas en la teoria de la 

elasticidad; por lo tanto se utilizan esfuerzos nominales para 

poder compararlos con la resistencia de los diferentes tipos de 

soldadura. 

Los esfuerzos nominales en las conexiones soldadas pueden 

obtenerse sobre la base de las suposiciones siguientes: 

a) Las soldaduras, que conectan varias partes, son elementos 

homogéneos, isotrópicos y elásticos. 

b} Las partes conectadas por las soldaduras son r1gidas y por 

lo tanto se desprecian sus deformaciones. 

e) Sólo se consideran esfuerzos nominales debidos a las cargas 

externas; se desprecian los esfuerzos residuales, de las 

concentraciones de esfuerzos y de 1a forma de las soldaduras. 

Los esfuerzos nomina1es en las conexiones soldadas se pueden 

obtener siguiendo el procedimiento que se describe a continuación: 

a) Dibujar la sección transvers.J.l efectiva de la conexión 

so1dada. 
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b) Determinar el centroide de la sección efectiva de la 

conexión y establecer un sistema de ejes de referencia x, y, z a 

través del centroide. 

c) Se determinan las fuerzas y momentos que actúan en la 

conexión, definidos en términos de sus componentes ortogonales. 

d) El esfuerzo en la soldadura debido a una sola componente de 

carga puede calcularse en cualquier punto de la conexión, por medio 

de las fórmulas siguiente: 

Debido a las fuerzas: 

PX 
f'x = --, 

A 

Debido a los momentos: 

MZ Mz 

·, 

Py 
f'y = --. 

A 

f 11 x = -- y, f"y = x, f''z 
Iz IZ 

donde: 

A = I c!A, Ix I Y' c!A, Iy 

Iz J (X' + Y')c!A 
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pz 
f'z ecs. 3.2.7.1 

A 

Mx My 
y + x ecs. 3.2.7.2 

Ix Iy 

= I X' dA 

IX + Iy ecs. 3 • 2 • 7. 3 



Las componentes resultantes de los esfuerzos, con la debida 

consideración de sus signos, serán: 

fx = f'x - f''~, fy = f 1y + f 11 y, fz = f'z + f' 'z ecs. 3.2.7.4 

e) Para las soldaduras a tope, tanto los esfuerzos normales, 

como los cortantes se consideran de manera convencional. 

f) Para soldaduras de filete, se usan las componente x, y, z, 

de los esfuerzos en un cierto lado de la soldadura para determinar 

qr, máxima fuerza resultante por unidad de longitud, y se considera 

a esta como fuerza de 11 corte 11 que actüa en la sección de la 

garganta, como sigue: 

ec. 3.2.7.5 

donde t es la dimensión efectiva de la garganta. {ref. 2 ) 

Resistencia de las Soldaduras. 

al Diseño por Esfuerzos Permisibles. lAISC-ASD 89) 

La reglas de la American Welding Society se han adoptado para 

el disefio de la mayoría de las estructuras convencionales de acero 

y se han incorporado a las especificaciones AISC para el diseño, 

Fabricación y Montaje de Acero Estructural para Edificios. 

Los esfuerzos permisibles para soldaduras a tope sometidus a 

cargas estáticas son usualmente los mismos que para el metal base; 

las soldaduras a tope sometidas a esfuerzos normales y cortantes 

combinados deben dimensionarse de manera que los esfuerzos 

combinados no excedan el valor permitjdo para corte. 
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Para soldaduras de filete, se toman los esfuerzos de un 65 % 

a un 72 % del esfuerzo permisible a tensión para el metal base, 

dependiendo de los valores especif ices del tipo de acero y del tipa 

de estructura. 

El esfuerzo permisible para soldaduras de filete hechas con 

electrodos de la serie EGO es de 955 k.g/cmª y las hechas con 

electrodos de la serie E70 es de 1110 kg/cm 2 • El esfuerzo en la 

soldadura de filete se considera como cortante en la garganta, sin 

importar su dirección real; de este modo no se necesita tomar 

ninguna medida especial para los esfuerzos combinados. 

Tamaño Minimo de las Soldaduras de Filete. 

Este es determinado por las más gruesa de las dos partes 

unidas, excepto que el tamaño del filete necesita no exceder el 

espesor de la parte unida más delgada, a menos que un tamaño más 

grande sea requerido por el esfuerzo calculado. 

Espesor de la parte unida más Tamafio rn1njrno de la soldadura 
gruesa. (cm) de filete. (cm) 

Hasta o. 64 inclusive 0.32 

Más de 0.64 hasta 1.27 o. 48 

Más de 1.27 hasta 1.91 0.64 

Má5 de l. 91 hasta 3.81 o.so 
Más de 3.81 hasta 5.72 0.95 

Más de 5.72 hasta 15.24 1. 27 

Más de 15.24 l. 59 

Tabla 3.2.7.1 
{ref. 1) 
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Tamaño Máximo de Soldaduras de Filete. 

Este debe ser tal que los valores de l.os esfuerzos en el 

material base adyacente no excedan los valores permisibles de 

disefio de los elementos conectados. 

El tamaño máximo que puede ser usado a l.o largo de los bordes 

de las partes conectadas será: 

i.- A lo largo de los bordes de un material con espesor menor 

que o. 64 cm, el tamafio máximo puede sor igual al espesor del 

material. 

2. - A lo largo de los bordes de un material con espesor de 

0.64 cm o mayor, el tamaño máximo será 0.16 cm menor que el espesor 

del material. 

Longitud de las Soldaduras de Filete. 

La longitud efectiva m1nima de una soldadura de filete no debe 

ser menor a 4 veces el tamaiío nominal, o bien el tamaño de la 

soldadura deberá considerarse que no excederá 1/4 de su longitud 

efectiva. 

El espaciamiento transversal de los filetes longitudinales 

utilizados en conexiones extremas no debe exceder de 45.72 cm, a 

menos que el diseño de alguna manera prevenga la flexión 

transversal excesiva en la conexión. 
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b) Diseño por Factores de carga y Resistencia. 

Soldadura compatible con el metal base. 

Para que una soldadura sea compatible con el metal base, tanto 

el esfuerzo de fluencia mínimo como el esfuerzo de ruptura en 

tensión del metal de aportación, electrodos, depositado, sin 

mezclar con el metal base, deben ser iguales o ligeramente mayores 

que los correspondientes del metal base. Las soldaduras manuales 

obtenidas con electrodos E60XX o E70XX producen metal de aportación 

con esfuerzos mínimos especificados de fluencia de 3500 y 4000 

kg/cm2 , y de ruptura en tensión de 4200 y 4900 kg/cm 2 • 

Dimensiones efectivas de las soldaduras de filete. 

Esta es igual a la longitud total del filete de tamaf\o 

completo, incluyendo retornos, cuando los haya. Si la soldadura de 

filete está depositada en un agujero circular o en una ranura, la 

longitud será igual a la del eje del cordón, trazado por el centro 

del plano que pasa por la garganta, pero el área efectiva no será 

mayor que el área nominal de la sección transversal del agujero o 

la ranura, medida en el plano de la superficie de falla. 

El tamafio efectivo de la garganta de una soldadura de filete 

es la distancia más corta de la ra1z a la cara de la soldadura 

diagramática, sin incluir el refuerzo de la misma. En soldaduras de 

filete depositadas por el proceso de arco sumergido, el tamaf\o 

efectivo de la garganta puede tomarse igual a la pierna del cordón 

cuando ésta no excede de 10 mm, e igual a la garganta teórica más 

2.5 mm para filetes mayores de 10 mm. 
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Resistencia de Diseño, 

La resistencia de diseño de las soldaduras es igual al menor 

de los productos FRFKa y FRF5 , donde Fi-rn y F5 son, respectivamente, 

las resistencias nominales del metal base y del electrodo. 

Soldaduras de Filete 

TIPOS DE NIVEL DE 
SOLDADURA FACTOR DE RESISTENCIA RESISTENCI 
Y FORMA DE MATERIAL RESISTENCIA NOMINAL A 
TRABAJO FKe o Fs REQUERIDA 

EN LA 
SOLDADURA 

Metal Resist. 
base13 igual o 

cortante menor que 
en el área la 
efectiva. 0.75 14 O• 60FEXX compatible 

Electrodo con el 
metal base 

Tensión o 
compresión 
paralela 
al eje de 

15 la Metal base 0.90 Fy 
soldadura 

(rcf. 10} 

Tabla 3.2.7.2 

13 
El diseño del metal base queda regido por el caso de solicitación a la 

que esté sometido el elemento. 

14 
Claeificaci6n del electrodo (kg/cml). 

15 
Esfuerzo de fluencia mtnimo especificado del metal base. 
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Los tamaños máximo y minimo de las soldaduras de filetes as1 

corno su longitud mínima se toman de acuerdo a lo especificado en la 

sección de disefio por esfuerzos permisibles. 
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3. 3 DJ:BBÑO DB LAB ll>IADORAB. 

El diseño de las armaduras se realizará diseñando primero las 

cuerdas superior e inferior, se revisará el trabajo de la armadura 

en como trabe en secci6n simple en una primera etapa y en sección 

compuesta en una segunda etapa, y posteriormente se diseñaran los 

montantes y las diagonales. 

3.3.1 Di••Ao 4• la cuer4a superior. 

Para realizar el diseño, teniendo en cuenta la solicitaciones 

a las que está sometida esta cuerda (flexocompresi6n) y conocidos 

los tipos de perfiles que van a utilizar, as1 como las propiedades 

del material del que están hechos los perfiles, seguiremos los 

pasos descritos a continuaci6n para llevar acabo el disefto. 

1.- Obtención de las propiedades geométricas de la sección 

transversa1 de la cuerda superior. Por las características 

especiales que presentan los perfiles y percibiendo la necesidad de 

recurrir a las fórmulas teóricas y no a las simplificaciones 

contenidas en los c6digos de diseño, fue necesario calcular la 

constante de torsión de Saint Venant (J) y la constante de torsión 

por resistencia al alabeo (Ca) y el centro de cortante, además de 

las propiedades tradicionales: área, momentos de inercia, radios de 

giro, módulos de sección y el centro de gravedad. 
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La constante de torsión por resistencia al alabeo se calculó 

de acuerdo con la sección 2.1.1 de la ref. 2 y con la tabla B-2 del 

apéndice B de la ref. 3. 

2.- se definen las longitudes de ariostramiento Lx, Ly y Lz, as1 

como los factores de longitud efectiva Kx, Ky, y Kz. 

3 .- se realiza la revisión de los valores limite de esbeltez de los 

elementos planos que forman a los perfiles, de acuerdo con J.2.4. 

4. - Se evalúa la resistencia a compresión axial. de la cuerda 

superior, de acuerdo con J.2.2. 

5.- Se evalúa la resistencia a flexión de la cuerda superior de 

acuerdo con J.2.J. 

6. - Utilizando las fórmulas de interacción contenidas en la secci6n 

3. 2. 5, se evalúa la capacidad de la cuerda superior a 

flexocompresión. 

7.- Si la sección revisada con los pasos anteriores no es adecuada, 

se reemplazan los perfiles y se vuelven a seguir estos pasos hasta 

encontrar una sección adecuada. 
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Usaremos como ejemplo de disefio de las armaduras las armaduras 

del cuerpo A con peralte de 60 cm. 

En las figuras 3. 3. 1.1 y 3. 3. l. 2 se muestra la sección 

transversal del perfil utilizado para formar las cuerdas superior 

e inferior de las armaduras. 

En la fig. 3.3.1.l se establecen las dimensiones que se 

utilizaron, lo que se mantuvo variable para obtener un mejor diseño 

fue el. grueso del perfil; en la fig. 3.3.l.2 se acotan las 

longitudes que fueron necesarias para calcular las propiedades 

geométricas del perfil. 

La figura 3.3.1.3 muestra la sección transversal de la 

armadura en sección simple, también se acotan las dimensiones 

necesarias para el diseño de las cuerdas superior e inferior as1 

como las dimensiones necesarias para revisar el trabajo de la 

armadura como elemento que trabaja sometido a flexión pura. 

La figura 3. 3 .1. 4 muestra la sección transversal de la 

armadura en sección compuesta,, también se acotan la dimensiones 

necesarias para la revisión de la armadura trabajando a flexión 

pura, en sección compuesta con la losa. 
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Sem6n Ar ea 

1 5.30 

2 5.30 

l 17.lll 

27.98 

bplaca= B.17 
lt!l~c•= 0.64 

Jpl.i:3= 1.43 

ygi= 1.74 

Dl!lHl OC LA ClERDA 61.fiRl(R OC U.S Mrf\tl..RAS OC bO Cll OC fü,NJE 
EsfuerzosPera\stbles 

Prqiiedades Gooaétnc¡s 

. y Ah Aly h ly d•' 

B.29 10.5'.! 43.Bb 55.76 O.la 30.lB 2.1.42 

B.28 10.52 4l.B6 55.76 o.te JO.lB lb.42 

0.00 7.20 o.oo 125.14 215.11> B77.'1l 9.BJ 

d• \0.84 B7.72 23b.b5 215.ll'l 938.fh 

'" l.!l "' Ysup= 2.lB h= 

16' a.~b "' Ywf= 8.4~ \y= 

Sisup= 121.06 col J,21 A• 

Siinf= :11.10 col ry= 7.05 '" 
Propiedades Gealétricas da un Mgula tdllado Bl Frie 

ll.l\ns: Calailas: 
A'• t0.21lt1 . B.17 a A ; a.~c:a• 
t'• 2,54CI as= 9.82 CA h= 17l.l9a•4 
t 0,38 C1 t ; t.Sla •1= l,'r.iD 
ri= O.MCI tt= 1.35D h: 52.51 0>4 

O.B2t1 t.]) a . 2.l4D 
l,00 J o.~l a•4 

C..• Zíl.b'1 Ui"b 
Je;= ::.i'3 a·~ 10= --ó,2SCI 
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4.25 140.0l 72,54 

1.25 llMl 72.54 

1.511 170.81 27.19 

ISO.B6 72.57 
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13!l'1.52 "" 
27.99 es• 

ti= t.« ca 
01• 1.06a 
~ 1.06 ti 
BJo 2.mca 
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Dl5f00 OCLAll.ERli\ Sl'ERllR OC LAS MMllJlJ1S OC bO" OC PERl<.TE 
EsfuerzosPer•islbles 

Wcula de la tmStanle ~11 torsiOn por resislilicla al alabea. 

11• JO.Ja Cl:Z: 1:31• 
12: JO.Ja CI~ 0.8240\6 1:15' 
11" 107.73 ctl• O.Bl4Mb ~ 
14• 107.73 CI~ C4~ 

15' O Cllr C4b• 
!Ir O C23" O.BlOMb C5lr 

C20• 0.824~6 

1 • 2n.22 e~ o 
C11i= o 

Cal= O Id= 4H4.85b 
e.a= o 1c2: mtB5b 
Cal• Zil.69 !el• o 
Ca4= 230.69 lt4= o 
Ca5" o lcS• o 
Cab• o 

Cat:: 517.38 Id= !Jffl.712 

o.itas ddicionales para el c.lloilo de la cuerd~ superior 
r= 3.14 Fyplac= 25:SO.OO kg/ar K•= o.b5 

U= 70.oo e1 Fy:: 3515.00 tglca' 1'y: u.~5 

ly = 70,00 ca E= 2100:00.00 kg/ct! Kz = O.bS 
lz = 29,00 ti G = 784000.00 ka/e•' 

Pa.b= 188áttg Jo:: 0.00 i:a 

IW1:: 4481.2 kg-ai Ya~ 1.00 CJI 
FR!ll= O.IN fyaal= 3141,84 kg/c.11 
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DlstMJ DE LA Cl.Pll!A St.PERIOO DE lAS MIWlRAS OC 60 1;11 OC PERrt.TE 
tsfuerzosPer11s1bles 

REYISl!ll m. PH!:O LOCAL 
l1J1a. dr l'laca 

b : il.11 e• bit= a.01 
t= O.Jea Nohayprctllea.osdePandeoloc.JI 
A= J.lOat 

Zooadeangulas61a 
b/l= 26.84 cp= 
tb/tlli1i= 14.20 Qs= 
lb/tilias= 26.JI 
Hayproble1<1sdepandoolocal 

Q::. O.fr2 

Ctt.Dl.OOCfa 

l17Q,B6kg/c1I 
0.62 

O.O'Jc.a 
O.•:Va 

m..lrlx= 14,17 rol= bJ.20 1031tl'1,!f'? kgfc11 rcry = 491182.00 tg/al 
lKl./rJy:o 6.4& li= 0.95 19!3tL7 kg/cal rcrFT::. 19099.:SS kgh~I 
O:'.l.lrlz= U7 

Riqepandeoporflexalllrs1ón 

t9WI k9/ca1 Ce= 145.75 r~ = IC'9B.74 kg/a1 

fa= 674,09kg/alf.S,= 1.10 fa/í.i " 

IKL/r)r: g,17 

C"-lllD OC fb 
~~ ~ !.07!00-1 

F.S,o !.b; ltre: O.SJ iCil·I ter= 0.574506 iCJl•I 

IJl' 5.t1iifb; lJ!,o{¡.g/etl fo= IO>l.'IO Y~!ul 

O:L.;db= 79.!~~ te~ = 1000.llV ~g/cal fblro= :.13 
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DIS[i,{) llE LA CIROO SlfEJUCR [[ lr'b Mr,1rut~ oc ti} e• oc PERALTE 
Esfuerzas Pen1~.1bh:s 

Rf:YISllW DE.l Ln PIElA Ulf'lETA WI LA f!F!Ufl D! l111Wl'Cllll 

C•· 0.115 F'u• 1712.Hlgfca' 

D= O.ót 0.00 l.d.secc.1onesad11s1ble 

REVISHll OC LA !IIIllJj EITRU'A OC LA PIEZA ID/ LA f1JllU.A OC IHTERflCCllJj 

0,49 la sección es ad•isible 
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ClSWOOCLADJER!lASIJ"·mcJ¡OCLr.SNi!'IA['IJl~!IbOartPí.ll:<.JE 

[!i1Ul!1u!:i Per11:i1!lles 
11 •-.iJl~".lJ~e$~lr1:¿:; 

. 1 1 
~ .. ! ;iv i ¡, [, ! ,,, 

1 

d.20¡ 'º·": U.66 ! JS.lb 0.15 3o.\:3 :u3 

B.2'1 !0.521 4i.e•I 55.76 O.te 30.JB 14.l3 

o.oo¡ 1.201 0.001 !!2.bl m.n 7'10.40 11.17 

,, 10.e.t 67.71 m.11 194.:8 651.16 

IG: J.34 " Y~= 2.30 " h= 

TE= 6.5'1 " ~ :n• B.54 !'t 

Sasup= 114.BI ccl 3.17 " .~ : 

s. 1nf 0 30.'ro CI~ r1 = b.ir 

Prop1!'eJ!lesCie::-lélr:casdeW1.\.--:Qulo~luoenFr¡c. 

°'""' C~lculos: 

A' t0.20t• ' a.~CI ' 7.9bu' ,. 2.~n al= •.Bbt.1 ¡, l57.blt.1'4 
O.J.1c1 !.':oca 11• 3.98 C1 

" O.Mt1 el= 2 • .31CI iv= 47.82u4 
o.etc• :.:tc11 =.3bt1 
J.(•) ¡ O.J\<..1'4 

Jcs= ?.C'O :..1·~ :i.J!c1 
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OI!'ifi<U OC LA llERllA StflERIOR OE U\S 1i,1;!,)['l¡;tr.S DE bO ce. Of. Jm.TE 
Esfol!rt-JSPenmbl~ 

C:.Uo.ilo éi! l.i cr;u:;t;:,tl! de tors1on por 1es1stEflc1c1 al ~.•tilo. 

11• lo.Ji! m' o (j4: 

!2• Jo.Jl! Cll• O.llSllOS C3~" 
13• 9b,'ib Cll• O.llSllOS Cl.I' 
14• 96.9b CIS- o C45= 
IS• o Cl6= o C4'' 
16• o C2F 0,lf>OOS CS6· 

C14• 0.85805 ,, 
25~.68 C1S• 

C26• 

C.I• o le!·= 4337 • .f'.iJ 
C.1' o W- 4117.~58 

Cal= 136.'6 Id~ o 
Ca4= 236.'6 lc4= 
C.5• 1& 
Cdli= 

C.it= 47/.Jl !et= Blil4.915 

C.i= Sll.l7t1"4 

Oc1tos c1d1c1ooal~ tiilrd el c.lkulode ldcuerifa ü·.t:.·rn• 
l.14 Fwiac= 25.W.OO kQ/c1l h· O.bS 

L•= iO.OOCI fy= 3515.00 tg1r1: r.~· ' l.1,5 
ly= 10.00~ E= 2!®)1J.00 ~q/cc' 0.'5 
lt= ,:''1,ÜI} CI G· 7i?4000,t"wJ ~alca' 
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Es111er:cs•1!1.;1s:Jles 
kt.YISIC-t1!!f:LPIW!EOLOCtt 
Iun.ideP!Jt.i 

!l = S.i5 CI! b/t:. iJ.42 
t= O.l4a ~ rli m:~)c;,¡~ ::: r': ~~ lxJi 
A= 2.0\u-

Zooadeangulosólo 
b/t:. l0.00 rp= 

lb/tll Íll 1 : 14.26 Gs -
lb/llltt ~ : 2b.42 
HJyprobl~sdeaandoo!ocd! 

CAi.C1J.0 L€ F.i 

9J7.J3kqic:•' 
o.so 

IKL/rh= 14.35 ro'= bl.Bl 1cn: 10%'!4.SO r:q1::1' f(fY = 
l•.Llr •v= !i. 50 S = •), 95 re·. = : 1:,1a.Oli ~a/c1' te· r~ 
!Klfrl!= l.b9 

P1gepandooporf!e1otnrs1lin 

h2.89 Íd: 

fJ = 119, 79 ·~'ª' ¡:.s. = •J.'.' 

IKL/rlr=14.:!5 

,·• :.,~'J :t lb ,, ~¡ 

' .:i. .".ere o.~~ :·· ' "' ... :,Nl4 i.;; . . 
lb •. e. :~s.;;: I~. ~;;! fb ·:1.22 ~~!-:' 

lKL/rlo: 0}.~~. fbo ;3;,33 ~ : .. ~ fil/Fo .J5 
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DISU'll OC LA ClI!HlA Stm!IJI [{ LA3 r,:¡ML\WiS OC ttJ ~' 11 f'E.Rrt. lt 
j,u::tures !le Carq3, .\;:>H5le11C1<1 

Prop1edc~es ~"'"~trie~,, 

Sel:ti6n Arco ,,, ~ty ¡. 11 "' ,,, A1d•' Ald~ 1 

s.~o ª·'ª' 10.52 4J.B6 5'.16 0.18 J8.J8 24.l3 J.'12 lJl.93 l1l,l5 

5.J8 8.lll 10.52 43.Sb SS.76 O.!B J8.J8 24.Jl J.'12 lll1,9J l1l.l5 

IS.64 0.00 7.l1l o.oo 112.!il J9l.92 790.~ 11.11 l.00 174,17 lll.ll 

26.24 ,, 10.84 01.n 224.12 \94.19 85!.lb 4l2.b3 b9,M 

!:placa= 8.2S 16' J.J4 " Ysup= l.JO h= 1b3.'12 "4 
tplac.i= O.M 

Jplaca= 1.44 "' 8.~ Y inf= e.~ :y= lietll? , ... 
yg1= l.66 SJsuo= l!Ul cal J.11 ,, 2b.24 ~t.I 

S1 inf .. JO."O c>l ry= b.'1'1 

Prqiied.idesC-eométrimlieunkqulolkbla~aenfrio 

Datos: Calrn\os: 
;i•c:o I0.20c1 B.25c1 ' 1.'1bCl1 ti" 1.3BC1 
!:'= 2.54u ,¡1-' 9.l!bc• h = 157.blc1"4 JI= J.98 ca 
l J.3"c1 e l.~tl 11= 3.%c1 "- l.9Btc1 
ri= O.b4ca el= 2.37,1 ly= U.92u4 ~ 2.64c.a 

O.Blc1 l.2E:c1 2.3bt• :.t= 2.94CI 
l.O' J O.llca"4 

W' i:.ii.bátc1.b 
ks: 2.06 e.e·~ !:.nea 
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DISEr.D DE LA llIROO Sl'ERllR OC LAS ARMilJWi OC t.-0 i:a OC f'[!IAl TE 
FJctoresdef..!rgavResisl0•Lia 

C.Ucu\ode\acmstanl.l!detorsiónporresist.enc1aalalabeo. 

11• l0.J8 Cl2• o Cl4= 
12• l0.J8 Cll• O.ll'i!OS ~ 
ll• %.% C\4= O.llSllOS C3/r 
11• %.% Cl!F Cl!F 
IS• o Cl6= o C4!i= 
11>' o C2l• 0.!!5005 CSb• 

Cll· o.asaos 
I• 25'.bll ~ o 

C2Ó' o 

C.I• o !el= 4ll7.4SB 
C.I• 2J8.!ó lc2= UJl.<58 
c.J. 238.bli leJ.: o 
Ca4= o lc4= o 
ea~~ o lcS• o 
C.b• o 

C.l• 417.ll !et= 9614.915 

C.• Stl.l7t11"4 

M.osadic1ooa\Psparaelc.ll01lDdelacuerdasuperior 
l.H íyp\ae= 25l0.00 kgfa1 K1= O.bS 

l1 • 10.00 cm. íy = 3.515.00 kgfe11I ~~ = 0.bS 
lv = 70.00 e• E = 21C«i00.00 ~g/cc' Kz • G.bS 
ti: 19.00 u G = mwoo.oo kq/u' 

P1J1= !Bilblkg Jo= 
r.a, ~ ~~B/.2 kg-ca ~rJ ~ 

J.RC!! = ).!!e: ~Y ut = 

0.00 
\,¡¡q e• 

Ji\7, \O kglu~ 
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Factores de Carga y Res1st.mcía 
REVJSICJI [ll f'f.J..1lE:O um. 
Ell!W'1los no atiesados 
l!Jla d~ p\ac.i 

ti::. B.2Su 11/t::. B.U 
t= 0.90 ca N:J hay ¡¡roble.as ~I! pandeo loc.il 

Zonade.togulos6lo 
b/l' 30.00 lis' 

lb/Uli1 i = 14.87 llsfy::. 
lb/Ull1s = u.n H = 
Hay probh.""1s de pandeo local 

Q• 0.50 

CIWlll oc Re 

o.so 
l~.56kgf¡;a! 

G.48 Tm .. 

tn./rh= 14.35 ror = bl.Bl Ptn= 2b42.22Tm 
500.40Too 
Bt.79Too 

tKl./rly= 6.50 B = 0.95 Ptn = 
l):l./r)l; 2.b9 n:= l.40 f'f; 

R1geNndeopor fle1olot&i6n 

Pcre= 507.52Too Pcr; 39.0loo 

Pu• 2b,w.Jloo Rr: ' ll.55100 

Pcry= 
PtrFT= 

Ye= 0.40 fR 0.85 !\/Re= 0.79 

CIWlll oc lll 

"'' 0.96 fm-. 

fR• O.l'O l\J' 3.79!0f1"I 

lb• 5.60•rtilt= 0.06Tm·1 

IKl./rlb=BO.Obl lll• o.~9 foo·1 Mli' O.ll 
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Dilml OCLl\DIR009J'ERllR OCLl\S MIWllll\S OC 60"' OCPEJ<N.TE 
FM:toresdeCargayRcslsteoci.i 

REVISUJllD.Ll\PIE!Ail11'1.ETAlllll.l\f!fllUJIOCINIER!Cl:llll 

C : 0.85 PE= 84.BS too fR= 0.'10 

81= t.30 0.92 Lasccc\6'1esad1isible 

REVIBllllOCLl\SEll:llllO!R!lllOCLl\PIE!A~Ll\flll!UAOCINlERli:CIOO 

O.b7 U sección es adtislble 
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OISE:i<O D€ lh D.lJIC#) Slff.11100 OC lri:i '*1'Vl~..f.AS l.t DO t:1 t'1f: PCRl\'....TE 
fatlore. ;re C~'':l<l t h;)$1Stl!!lt.U 

Prooi1t!ddL>S Geclétrtcls 

SectiQn (\rea: ;'.h "' h ly '" '" AtdJ! Mdy! 

5,JIJ B.l!l 10.52 ~~.86 55.16 0.18 Jl\.l!I V.-04 J.SS 116.62 ia.oo 

5,JI) B.l!l lo.52 4J.iló 55.16 0.19 J(l.Ja 22.<H J.SS 116.B: 19.00 

13.'IO 0.00 1.2a 0.00 100.oa !n.19 )1)5,40 12.92 l.06 178.11 21!.68 

ll.50 º' t0.S4 91.n 211.5'1 111.61 lbó.!b 411.00 bó.'.N 

bph.Ci"' 9.ll l6' l.50 " y Sl4l: 2.20 "' Is= 1l'1.ll cit4 
lql;¡c.,¡: 0,61 

Jplata= 1.46 YS• B.b4 " "finf= 9.61 :~= l\77,% '~ 
ygl• J.56 s~ sup= 100.52 w J.ll ,, 21.50 "' 

S11nf.: ll.69 tal ry-= b.9J "' 
Propíedadl?$ f.t'Ollétnus de l!!'I higulQ OOOladCI 81 Frío 

DA tos: l:.iloil0$: 
A'' 10.20....i . ii.JJc11 ' 7.07 ::.1 c1: l.l2 c. 
e· ' 2.54u al= 9.90Cli h= 141.:7t:1"4 º'' 1.00ca 
t O.JO c.t l.Wai 11: 4.01 01 1!1• 1.00 :a 
rj::: O,Mclil et= 2.39 ta h" ~2.'ll c.-\ 03' 1.1Bai 

?.71fc• 1.23 e• 2.38 CI ill• Z.7Bc1 
1.00 ¡ v.21 ºA' 

-~ 
.,, ~ "(! 

:es: 1.00 at'4 •I)= -6.39 CJI 
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DISU<l OCLACl[RDA ru'l:Rllll 11 LA'l MMl!JlAI DEI/Jea DE f'(f!ALIE 
FactoresdeCdrgayResistencla 

C!lculo de I~ cu-.sldntl! de tors1on por resislenci~ di d111Jm, 

ll= JO.le C\1= Clo\' 
12' JO.le cu: 0,0'12Qló CJS. 
13, Bb.24 Cl4: O,lmOSb e~= 

14= ll!.24 CIS' o C45= 
15' o Clb= o C4fi.:: 
lb~ o C'l3' 0,0'12Qló C':b= 

1!24, 0,0'12Qló 

I' 2!l.24 C'lS' 
C'lb' 

Cal=- o le\= 41b9.75'1 
Ca2' 211.00 lc2' 4169.759 
Ca3' 217.00 1'3> o 
Cal' lc:4=c 
Ca.5= kS' 
Cab' 

Cat= 434.17 !et= Sll'l.519 

Ca' 46~.rn e11~4 

Datasaditionalespuraelcalculodelacuerd.1sup!!rlor 
1 = 3.14 fypiac = 2530.00 ~gfa:.I h • 0.fiS 

L1 = N.OOCll h = l515.Vll kgfu' Ky = O.t.5 
l·, = n.oo c:11 E= 11ooc-oo.oo ~gfc•' r.z = o.65 
lz = 2'1,00 C• G : 764000.00 h¡/t•I 

Fa.h.:: llml kg lo= 0.00 t1 

ns.il = 4491.2 \g-c1 Yo " t.Sb ca 
fRCR.: o.oo Fy Ml = 3000.84 ~gftril 
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Di&ro [¡[LA CllROO StrE!llOO DE LAS MM!.l'1:"5 DE 60 c1 DE PERN..n: 

Ji!VISllY40ClrNIDEOLOCft. 
Elet1e11tosnaatiesados 
Zcn.:ldeulaca 

t:~ 8,lJ CI bll• 8.llb 
t= 0,94ca NohayprciJleJWsdepandeolocal 

Zl)'ladeJngL1!as6lo 
bit= 34.00 Qs= 

lb/Uli11 = 14.9l l>ofy= 
lb/lllh1 5 = 26.45 "= 
llayprobleaasdepandeolocal 

ll= 0.39 

trtru.OOCRc 

O.l'I 
1211.07kg/al 

0.34100-. 

IKL/rh= 14.56 ro!; 60.28 Pcn= 2l114.02Tm 
479.lalon 
75.lilllon 

Ol./rly= 6.56 B = O.% Pcrz = 
O'J..lrlz= 2.n FC = 1.40 Py= 

Rigepandeoparflernlors16n 

Pcre = 478.láToo Pcr= 28.91 roo 

i'IJ' 26.~05 101 Re 24.57Too 

Ye= 0.40 n; o.es Pu/Re= 

Cfi!llOOC!fl 
/!y• 0.8óloo·1 

FR' º·" "'' 3.U i~Y. 1 :".._r. J.~l':.11 

Lb• 5.b011"ull 0 O.ObToo·• lh = O.ill 

l)lfrlC= 00.762 !fl' o.~ i01-. lVrR= V.17 
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rcrFT= 

1.07 

i ... 11 

,., .. 

ll7'H.li>Too 
U8.3bloo 



DIS~:¿} OC lA D.ER00 SlfPil!); fil ii\5 ii.r;,tpjt.U OC LO C.11 OC PffiN..Tt 
factores de Cdt~J y Resistroc1a 

REVISHJI DEL lA HWI f.ll"hE!t! t'll.'1 LA ílJ\l'ilA íl. i..iEROCClf.~; 

e• O.B5 PE: 77.BSron lf 0.90 

81: l.lb l.26 N:iescorrectalasecmu 

REVISl\ll OC UI Sll'Clll'< EllllEJI\ OC U1 PIEZA llll U1 fllllllA OC INTERfll:llll 

0.1 l l.1 S!.'~c16n L'S adais\ble 
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Se propuso primero una cuerda compuesta con perfiles AA-

916, se revisó por esfuerzos permisibles resultando ser una 

sección que resiste las solicitaciones a las que está sometida la 

cuerda superior, sin embargo se revisó un perfil más ligero, AA-

10, con el afán de encontrar mayor economia de material, pero 

resultó ser un perfil inadecuado, por lo que para el diseño por 

esfuerzos permisibles se decidió dejar un perfil AA-9. 

Para llevar a cabo una revisión por el criterio de factores de 

carga y resistencia se propuso primero un perfil AA-10 16 , el cual 

resultó adecuado para resistir las cargas últimas a las que estará 

sometida la cuerda superior de la armadura durante su vida útil, 

sin embargo se revisó un perfil más ligero, AA-11, para llegar a la 

conclusión que el perfil más adecuado, obtenido mediante: el 

criterio de factores de carga y resistencia, es el AA-10. 

El peso por metro lineal de los perfiles AA-9 y AA-10 es: 

16 

AA-9 

AA-10 

ver fig. J.J.1.1 

17.38 kg/m 

12.58 kg/m 
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3.3.2 Disefio de la cuerda Inferior. 

La cuerda inferior de una armadura simplemente apoyada está 

sometida a fuerza axial de tensión, para su diseño se considera que 

sobre la armadura están actuando ya todas las cargas de piso que 

soportará la armadura durante su vida útil. 

Conociendo las fuerzas de tensión máximas que ocurren en la 

cuerda inferior de la armadura, y conociendo los perfiles y las 

propiedades de éstos, as1 como las propiedades del material, se 

recurre a las fórmulas contenidils en 3. 2 .1 para calcular la 

resistencia a tensión del pP.rf il propuesto. 

Una vez calculada la resistencia se compara contra la fuerza 

actuante de disef'io de la cuerda inferior, si la resistencia es 

menor habrá que sustituir los perfiles que forman la sección 

transversal de la cuerda inferior, hasta que ésta sea suficiente 

para resistir las fuerzas actuantes de diseño. 

a) Criterio de Esfuerzos Permisibles. 

Ft = 0.6 Fy = 0.6 X 3515 = 2109 kg/cm2 

PmAx = 34186 kg 

34186 
Aneceaaria = ------ = 16.2 cm2 

2109 
El perfil más adecuado es un AA-10. 

b) Criterio de Factores de Carga y Resistencia. 

pt FyAtFR 

Pu 1.4 X 34186 = 47860.4 kg 

47860.4 
Atnec = ----- = 15. 2 cm2 

3515X0.9 

El perfil más adecuado en un AA-10. 
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3.3.3 Rcvl.nión del Peralte de la 7\.rmadura. 

En la ref. 1 se establece que por vibración el peralte m1nimo 

que debe tener la una viga es igual 1/20 del claro. En nuestro 

caso tenemos un claro de 954 cm; el peralte m1nimo debe de se de 50 

cm. Hemos supuesto un peralte de 60 cm que debe se suficiente para 

resistir la flexión. 

I) Revisión en Sección Simple. 

El momento máximo por flexión para la sección simple es: 

Wl'/8 = 882 X 9.54'/8 = 10034 kgm 

a) criterio de Esfuerzos Permisibles. 

al) Revisión de la capacidad de la cuerda superior. 

El esfuerzo actuante es: 

fb = 
1003400 kgcm 

1384. 63 cm3 
724. 67 kg/cm' 

El esfuerzo permisible debido a la flexión es: 

Lb 560 cm 

J rr4 x (2.lE6)'x 438948.48 x 2179.92 / 560 4 

Fb 
l. 67 X 1384. 63 

Fb 883.24 kg/cm' x 0.89 17 = 786 kg/cm' 

Está sobrada un 8% 

Las propiedades se calculnrcn en 3.3.3.1 

17 
Este núm.:?ro es el factor de reducción de capacidad debido a la 

presencia de la placa de acero A-36 
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a2) Revisión de la capacidad de ln cuerda inferior. 

fb 
10034 oo kgcm 

799. 56 cm3 
= 1254.94 kg/cm' 

Ft = Q.6Fy = 0.6 X 3515 = 2109 kg/cm 2 

b) criterio de Factores de Carga y Resistencia. 

Lb 560 cm 

Mu 
1rX(2.lE6)2 

560 
J 2074 x (2.68/2.6 + (n/560)•x 424197) 

Mu 20.32 Ton.m 

My 

(2/3)My 

Fy SX = 3117 X 1303.6 

27.08 Ton.m 

40.63 Ton.m 

Mu < (2/3)My, entonces: 

MR = FR Mu= 0.9·x 20.32 = 18.3 'l'on.m 

Mu= 1.4 x 1003400 = 14.05 Ton.m 

Está sobrada un 23% 

Las propiedades se calcularon en 3.3.3.J 

II) Revisión en Sección Compuesta •. 

Se revisa de acuerdo con el punto J.2.6 de esta tesis. 

El momento máximo en secci6n cornpue~:ta es: 

wl 2 /8 = 1940 x 9.54! /f~ -. ;>20· o kgm = 2201000 kgcn1 

a) criterio de Esfuerzos Permisi.blcs. 

Esfuerzo máxi~no en el acero. 

M 
fs S Fb 0.6 Fy 

sxinf 
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2207000 
fs = ------- = 2165 kg/cmz 

1019.4 

Fb inf = 0.6 x 3515 • 2109 kq/cm2 

2.59 % Escasa. 

Esfuerzo Máximo de Compresi6n en el Concreto. 

M 

SXeup n 

Fe = 0.45 X 250 

2207000 

112.5 kg/cm• 

fe ------- = 43.83 kg/em• 
3873 X 13 

38% sobrado. 

Las propiedades se obtienen en J,J,J.2. 

b) Criterio de Factores de Carga y Resistencia. 

El concreto está sometido a un esfuerzo uniforme igual a: 

ftlc = 0. 8 X O, 85 X 250 =, 170 kg/cm 2 

El area de acero está sometida a un esfuerzo uniforme, Fy. 

Ae 78,80 X 13 = 1024.4 Cm2 bE = 128 cm. 

As = 41.88 cm2 

e = f"c a be 

As Fy 
a 

a = 6.02 t = 8 

41.88 x 3515 x 0.89 

170 " 128 

a < t 

El eje neutro cae dentro del concreto. 
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C = 170 X 6.02 X 128 = 130995 kg 

T = 3515 X 0.89 X 41.88 = 131015 kg 

C = T 

Brazo de Pa1anca. 

d 
-- + t -

2 

a 
74.20/2 + 8 - 6.02/2 = 48.11 cm 

Kn m 48.11 X 131000 m 6302410 kg-cm 

Mn = 63. 02 Ton-m 

Multiplicando Mn x FR, siendo FR = 0.9 

M,. = 56.71 Ton-m 

Mu a 30.89 Ton-m entonces: 

45.5% sobrada. 

Las propiedades se obtienen en 3.3.3.4. 
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3,l.3,1 c.Uo.ilo de las propiedades de la l\raadura en Secc.i~n Si~le pm su revisión 0<:1r el criterio de 
Esfueros Penis\b\es 

Sea:l"1 A<" 

c.s 27.98 

C.l 15,64 

0.00 

43.62 

bplaca; 8.2'1 
lplaca= 0.64 

Jplaca= 1.45 

REVISllJIDElrG(jlfi\llllASOCIJJcoDEf!J<li.l[EJlSlll:llJISllfU 
Prroied~des~tr1cas 

' y '" Al¡ I• ly d•' 
o.oo 57.62 o.oo 1612.21 2!1l.3'1 IJ1l'l.52 0.00 

o.oo J.00 o.oo 46.11.2 l!l.'12 l'lQ • .\-0 0.00 

o.oo o.oo 0,00 o.oo 0.00 0.00 o.oo 

d' 60.00 o.oo 11>5'1.ll lll2.JI 2179.92 

16' 0.00 Ysup" 21.% " h.= 

lli' l8.0I " Yinf= :gj,().\ " Ir-

lbSIJll' 1384.bl cal 2b,40 "' A' 

Siinf= T-fl.Sb "' ry= 7.07 "' 
Prq>ledadcs Soo.élricas de un AnglllO tlciilado en Frio 

D.ilos: Ca lodos: 
Aº' 10.20 ti . B.IJc.11 • B.Moit 
C' ' 2.S40t al:: 9,B2a h= 17J,l9a"4 
l ' 0.3Bai e ' l,53CI d= l.9Sa 
rl= 0.64ct d= 2,l5CI ly• 52.51™ 

0.92 Clt \,30 CI 1 ' 2.34a 
1.00 J o.uc.a·4 

Ca' ZiJ.69 ca~b 
Jcs = lJOca"I 10: -6.29 ca 
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,,. Ald-' 

JBJ,>l 0.00 

1227.52 0.00 

o.oo 0.00 

0.00 

:rom.oo ™ 

217'.92 ™ 

U.b2 ca• 

1.« 
d 0.51 

"'' 1.H 

l\ldyl 

i07li.l2 

191'10.Jó 

o.oo 

?1'1?1.61 



l.l.l.l c.ttailo da las pr~iedades de la At~a ro Sección Si~le par.1 su revisi6n por el criterio 00 
Esfueros Peulslbles 

Pr~iedade5 &métricas de un r.igulo [kiila!lo m Frlo 

O.tos: C.Jloilos: 
A'= 10.20a ' B.2Sca A 7.96 ca' ci= l.:lllca 
C'• 1.~ CI al:: 9.86 C1 h:: 157.6la•4 d , M~t11 

l , 0.34 OI e 1.56 ca ll= J.98 ca !'<' t.tea 
rl= 0.64Cll el= 2.n ca ly• 17.82"'4 
r , o.eta 1.26 ca . , 2.J6 ca 

1.00 J , O.Jl at4 
c., 238.66 Cl~b 

JuF 2.91"'4 -6.3l ca 

c.tlculo de la CC11slanle de lomOn por resistencia al alaboo. 

11• 30.lll Cl1'= o Cll• o 
12' 30.lll C13= 0.924041 C35o 62.m<YI 
ll• 107.73 C\4= 0.824041 ¡:;¡¡,. 62.m<YI 
11• 107.l>l Cl:F 60.IWJS ~:;. 62.l220'1 
¡:;. 96.96 Cllr 60.BS005 ~ 62.m<YI 
16• %.96 C2lo 0.824041 CS/,o o 

&21• 0.824041 
l• 170.04 C25o 60.!BllS 

Cllr 60,e:m; 

Cal• o le\:: 21824-012 
Cal• o le~ l!B21012 
Calo 25B.b0!11b !el= Bll41SJ7 
Cal• BU!lil46 k\:: B\Obb21B 
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3.J.3.l C.Horlo de las pr~leda~ei de la nnadur.i en Sección Sí1ple par.i su revisión por el mlerto de 
~sfceros Pt?r11s1bles 

C.S' 238.65601 !cSo 
Ca~= 2Y1.6S006 
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l.J.J.2 ('Jlculo de las propiedad!?S de l.:i A•1t:1oura en Secc1dn Co:-.puesld p,ird su revisión ¡mr el crilt!t1D de 
EsfuerrnsPer.11sibles 

liEVISllW OC Lr.5 ARMDlMS L't 60 ca OC PlRl\_iE EN SECCI~ Ol'f'ifSíA 
Proi:i1edades~tr1ca~ 

Sección Am ... "' h ly dx• 11' Aldxl Afdyl 

c.s 21.'ll! o.oo 57.62 0.00 1611.11 2llll • .W 1389.52 o.oo 1.15 o.oo 35.01 

C.I 15.64 o.oo J.00 o.oo <.l.!1 19J.'11 79o.<O o.oo 3106.ll? o.oo <8591.76 

'"" 78.90 0.00 10.20 o.oo 5'31.76 420.lh 6J7.ll 0.00 lll.34 0.00 10349.Bb 

122.41 d• 74.20 0.00 719iJ.89 901.57 1!117.0J o.oo ':i1'176.69 

IJP 0.00 ca v.,,, 15.46 h= S'lll/9.lh '"' 
YG; 50.14 t• Yi11f= sa.74 ca ly• 1817.0J '"' 

515141= 31173.0ol al 22.12 t.I A• 112.42 at 

Siinf= 1019.40 cal ry= 4.00 Cli 
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l.J.l.l c.\\0Jladelasprop1e<!adesdelatlraadu:len~-ciónSil(l\eparasure-1is1ónpore\crileriode 

Sectié!l 

c.s 

G.I 

bplau= 
to laca= 

Jplaca = 

Fatlores de CJrqa y Res1stern::ia 

nr~a 

2.b.21 

IJ.61 

0.00 

11.lll 

B.2'1 
0.61 
l.IJ 

llE'llSICO oc lA'l rffl\IUWl oc 'º " oc p¡¡¡rrn EN SíttlCt< Sllfü 
Pr op1 edades Íle'.lilltt ~ 1 cas 

r.h i<1y 1. I¡ d•' 

0.00 57.62 o.oo lS\l.95 2.bJ.rl lll!J.79 o.oo 

o.oo J,00 0.00 ~b.72 l'1l.92 7'10.W o.oo 

o.oo o.oo 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 

d' 60.00 0.00 l~.87 157.81 2011.1• 

lEr= o.oo ~ St!p= 22.IB .. h= 

tEr:: 37.22 '11nf= !7.72 " 
,,, 

SxsuP= llOJ.57 cal 2.b.63 A' 

S1inf" m.11 cal r~ = 7.0I 

Propied.tdestiemélrltasdeun klgu\olttlhdomFrio 

Datos: CalOJins: 
A'= t0.20t!I . B.25ca A 1.%t•' 
e•, :.~ti al= 9.lléca h = l~UI e1i·a 
l iJ.34ca e ' l.Sbts 1t= J.i¡gt• 
rt= O.fi! ~• ti= 2.:P ca h = 4i.82c~ 
r !),0lt• \.~b t• 2.3bta 

1.00 ; J.ll c1· ~ 
f.a= i3!1,6b (¡·~ 

Jcs= 1.Nia~4 11 ~ -b,3Jc1 

lóS 

d)·I Atd\t 

4\b,07 0.00 

1171.16 o.oo 

o.oo 0.00 

0.00 

2'1611.15 c.14 

2071.1' '" 
41.00 "' 

,:.2 
-:Xi 

ysc;: t.:9 

~'dyl 

10'117.60 

18317.00 

0.00 

1'1231.61 

" 
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J.l.l.l c.llodo de lis propiedades de ti Ara.aclura en Sccci011 !i11J1\e para su m1~1ón !JOr el crltP.rio de 
FactnresdeCargayResistenc1a 

Prop1edgt!eslieolétrit.!Sdeunl'vlqu\o !JOO!adoe'lfno 

llalDs: Catcutos: 
~· ' 10.20 ti a 8.25 CI ~ 7.%cal ci= \.3Bca 
C'' 2.54Cll .it= 9.Bbc• h = \57.61ca·4 d 0.49ca 
t O.J4t11 e . t.SbCll .. - J,'1Q CI "'' l.\Bat 
ri= O.Ma et= 2.l7t1 ly• 47.B2coi 

' O.Blt11 \,26 CA . 2.3bc• . 1,00 J O.l1a"4 
Ca' 230.66 CI"& 

Jara= 2.b!lo4 ·6.Jlc• 

C.ilculo ·~e Ja constanle de torsión !Jor resLste11di al alaboo, 

11' 30.JS Cll• o Cl4' 
12' JO.Ja Cll' O.ll'.>6045 Cl5' fil.."SHll 

n' 'lb.% C140 0.850045 Cll>' 62.~ 

14• lb.% CIS' f,O.il5005 C<S' 62.lSWI 
15' l/b,% [.\~= bl),tr.>005 e~~ b;',}.'1,')9 

lb- %,% r2J: O.ír.r3'1~5 ,~'.:¡!,· o 
m= 0.6'.::-éO.;S 

1- 4~8.& e-is- 60.05005 
C20= ll).E.5805 

(;.¡¡: o \<!; 2\!!2l'Hb 
l:a2; o lc2= 21BWHb 
Cal' 2311.&'SbOQ kl' l.H~'1l5b 

Ca~: 23'.'500! lc4= 1JIO'l:!Só 
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3.3.J.l r:Akulode lolSpropiedades de laAraadtlraenSecci6nSitplepm su revisión por el cntcriode 
FactoresdeCargayReslst~ia 

Ca5• 238,b'JbOb kS= O 
Caó' 238.65606 

l:.Jt= 954.62424 lct= t,'JEtlr'ü 

Ca = 424197.0l t1~4 
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l.3.J,4 CAicuio de las prqiiedades de Ar.adura en Seccilln ~ta para su revisli!n por el cnU!rlo de 
FM:loresdeCirg!yResislmcia 

Seccl6o "'" 
c.s 26.21 

c.1 15.!I 

Lo<1 70.00 

120.60 

REVlSl!JI !E LAS MIWlRA5 OC bll ca !E l'!J<Ji.lE EN SE!l:l!JI llK'l.ESlA 
PrqiiedadesÍIOoll!lriCAS . y Ah "' I• ly ... 

o.oo 57.62 0.00 1511.'15 261.97 12Bl.7'l 0.00 

o.oo l.00 o.oo lb.92 m.cn 790.40 o.oo 

o.oo 70.20 o.oo 55l1.76 420.2/i liJ7.ll o.oo 
,, 71.20 o.oo 70'10.63 B71l.10 2711.lO 

16' 0,0'l " Ysup= 15.44 " h= 

¡¡;, sa.11i " Yinf= 58.76 t1 Ir-

Stslljl= 3075.36 al 72.27 [11 A• 

Sxinf= 1010.67 al ry= 4.74 " 
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1.2'1 o.oo 

3100.69 0.00 

llo.97 0.00 

o.oo 

5'105'1.50 CA4 

2711.JO al 

120.bO "' 

Aldyt 

33.M 

48619,91 

10320.73 

50'171.49 



3.3.3 Diseño de diagonales y montantes. 

Las diagonales son elementos que pueden estar sometidos a 

fuerzas de tensi6n o compresión axial, mientras que los montantes 

exclusivamente están sometidos a compresión. 

Se escogieron una serie de perfiles PER, de los cuales se 

obtuvo su resistencia tanto a tensi6n como a compresión. Del 

análisis de las armaduras se obtienen las acciones de disei\o, las 

cuales se comparan con la resistencia obtenida para los perfiles 

PER y se utiliza el más adecuado; la resistencia de los perfiles se 

obtuvo de acuerdo con 3.2.1 y con 3.2.2. 

En las tablas 3.3.3.1 y 3.3.3.2 se realizó el cálculo de la 

capacidad de los perfiles PER, sometidos a compresión axial y a 

tensión axial, por los dos criterios de disei\o, el. criterio de 

esfuerzos permisibles y factores de carga y resistencia. 

En las tablas 3.3.3.4 y 3.3.3.5 se asigna el tipo de perfil 

PER más adecuado a cada elemento, diagonal o montante, da la 

armadura, de acuerdo a la solicitaci6n, tabla 3.J.3.3, que actúa en 

cada elemento de la armadura. (Fig. J.J.l.S) 

Un~ vez completado el diseño, de las diagonales y montantes, 

se procedió a obtener la suma de los pesos de cada uno de estos 

elementos, con el fin de obtener el dato que nos si~ve de base para 

poder establecer una comparación económica 

procedimientos de diseño. 

entre ambos 

Con el disei\o de las diagonales y montantes concluimos los 

disei\os necesarios para poder establecer una comparación racional 

entre los criterios de diseño, tema central de esta tesis. 
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Cfj_CIJ.O OC lAS Cll'OCllMS A TIJ<ll!Jl Y !lll'l[Sl!Jl OC Olral'3US Y lii!fülllES 
lll!ITR!OOCESfl(RZOOl'ERlllSlll.ES MMWlfiS CT.di ffiW.TE DE 60 e• 

TIPOP.E.R. L.Dlr.i; ¡;g f¡: 3]~') Ce= m.2'1 \kgfca'lL.rbll= 5' 

Tipa b Al h ly ,, Rt!Htll LD.C. E./00 ípt.D Fpc.tol F.S.D. F.S.11 RtDITlJll RdHTDil 

e 5.1 1.b O,J1 l.< 57.41 30.5 2.IB5 2.0~ 1U4 U.35 lb.b '/'fll.b 3141 t,601 \.751 11.2'1 13.26 

o 5.1 1.b o.lb B.'.2b bl.l 33.2 2.lbll 2.005 lb.01 13.!l'I '.2b.93 ?lill.5 11311.7 1.005 t.75' 13.67 l<.71! 

5.1 1.b 0.48 10.'6 11.U 40.b7 2.705 1.%1 2<>.50 <UO 27.5' 2'11b.5 fü4.5 l.B07 1.756 11.<2 19.ll'I 

F 7.6 7.b o.n '1.01 78.'ll 70.'H 2.16 2.% 17.4ó 2'1.ll \B,24 :ma.a 3100.1 1.7111 1.121 15.'14 16.M 

7.6 7.6 O.I 11.52 in.a~ 99.04 2.111 2.'l" 21.33 2'!.e; 18.14 .1117.b 1107.7 1.m 1.121 2<>.ll 21.27 

H 7.6 7.6 D.<B 13 100 100 2.llll2 2.llll2 25.19 3'1.51 18.ll 1112.1 3185.0 1.765 1.720 22.'12 23.97 

1 1.b 10.2 o.n 10.62 156.41 100.45 3.838 3.075 2<>.Sll 29.b\ 17.Sb 3l27 m1.2 1.759 1.121 16.ill! 19.65 

J 7.6 I0.2 º·' 13 187 12<> 3.1'13 3.038 25.l'l 20.% 11.11 1124.4 3190.2 1.7& 1.725 23.07 24.6'1 

' 7.6 10.2 0.18 15.< 218 ll9 3.7b2 l.004 29.85 2'1.2'1 11.'17 3121 Jllll.3 1.Jli\ 1.116 27.YJ l1l.46 

" 5.1 5.1 0,20 5.lt 19.04 1'1.().1 1.93 t.91 t!,'lO 45.S'l 27.'10 2'1EB.5 :mt.5 1.00'1 1.751 8.38 9.11 

o 5.1 5.1 o.n 5.7'1 21.4 21.1 !.923 1.923 11.21 45.77 20.01 2'166.3 mo.1 t.8\ l.l!ll 9.1'7 10.31 

p 5.1 5.1 0.1 b.'11 24.1 21.7 1.Bll2 1.llll2 13.51 4&.75 20.69 2%5 312&.5 1.813 1.16 11.36 12.38 

Tablal.l.l.1 
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flt.ctlO oc Lf\S CllPPl1LWl:S A 100100 y Wf'RlSll)l ['! O!AC&Jf.HS .. l"D.',mHEs 
CRITIRIO tt FN:TOOES OC tMf:ll Y RrSlSTOCIA PERft.Tl OC bO t11 LroiJ.1\1 54 

l!POP.E.R. LOCDIAW'11.0 88 Íf' JllO tt!Jll F.R.o M 

Tipo b Al ¡, 11 r¡ l~Ul:fil r.o.c. E.l'l~H\iyAtrn YO!rJ:j '1011 RtDHilil RdUHJIJ 

e 5.1 7,, 0.12 7.< 57.41 l0.5 2.705 l.DJ 21.512 4l.l5 26.b 2l.51 0.541 o.m \'UB 20.91 

5.1 "' 0.16 a.lb bl.l ll.l 2.768 2.005 24.017 41.B'I 2b.'iJ 24.01 0.540 0.5.ki 21.J3 2l.3: 

5.1 1. b o. 48 \0.51! 77.42 40.b7 2.705 1.%1 l0.756 41.88 27.~ JO.lb 0.:iti ,O,H~ 27.12 29.BO 

7.6 7,6 O.l2 9.01 78.93 78.9l 2.% 2.96 lh.1'12 22.73 Ja.24 2b.19 0.371 0.2211 25,17 25.9'1 

7.6 7.6 º" 11.52 9'1,Jll ~.84 2.944 2,9" l3.<lll 22.111 \8.34 33.49 0.373 0.22? 32.lli l3.22 

H 7.6 7.6 0.48 13 IOJJ 100 2.llll2 2.d82 :17.7'11 J0.53 \B.7l 37.H 0.381 G. ¿:~ !6,20 31.41 

1 7.2 10.2 0.32 IO.b2 156.41 100.45 J.838 3,075 10.672 2!Ut 11.s; 3-0.07 O.l57 :i.m 22.79 lil.67 

J 7.2 10.2 o.< 13 187 120 3.793 3.038 37.7'11 28.'16 11.11 37.7'1 0.362 o.m 36.-2 37.53 

K 7.2 10.2 D.18 15.4 210 ll'1 3.762 J.OC~ <-1.71.11 22.22 \/,q] 4U7 O.!H '), ~24 <J.O'l 44.44 

" 5.1 S,I 0.28 5.11 19.~ \lj,(}4 ¡,q3 t.93 H.lfl5 45.59 21.'18 l&,O"j 0.509 o.~9 IJ.03 \UJ 

o 5.1 5.1 O.l2 5,79 21.< 21.• 1.923 J.'123 lb,B!2 45.77 l!l.O'l \b.Hl)Cl.JI\ O.l!:ll H.t4 16.27 

5.1 5.1 º" '.?7 24.7 24.7 l.Bll2 l.llll2 20.lhl 46,75 29.~9 ií).lb ·).~ º·"" ll.b1¡ 11.5' 

o '" u 0.32 7.4 ROJ 0.01 2.44 2.•• 21.512 :t.Ob 12.13 2!.51 ';.4: 0.2ib 20.U7 11.18 

R '" 6.4 11).36 B.lh 48.3 43.3 2.418 2.~18 24.011 lli.39 12.ll :L1 
1 j.~~"' ¡o.rri 22.Jb :J.b2 

b.4 b,4 0,48 10.sa S'l.I S'l.I 2.!!J 1.363 J0.1'56 37.2.1 n.BS 
1
:so.n O.t!i5 O.:<!; 1'3.51 !Jl.22 

5.1 10.2 O.l2 9.01 117.31 3'9.bí¡j.6')9 2.CJ;" 1:6 . .7: r~:. TJ ?;.13 26.'.9 0.523,0.321 Z~,:¿ 25.51 ! 

u 5.1 10.2 º·'ª ll lbl 53.7 3.519 2.fl.:Z J7.NI U.3 26.57 37.79 o.~41 o.:;n :B.il 36.)l 

Tabh J.~.~.2 
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Fuerzas ~iiale5 en los Eletrnlos de la Arca~ura too Feralle de f,O a 
lo!t'l!l2 

Elet1enlo W inirnl lncr.W. i4.total Elee.i!!llD W inicial lncr.tl, 11.total 

-4296.00 ·3/il4.00 -mo.oo ·25 -181.00 ·1\21.00 ·\'102.00 

-42%.00 ·l6l4.00 -¡:no.oo 16 -lUl.00 -301b.OO ·l><ll'l.00 

-12124.00 lúl/J.00 -23091.00 11 2752.00 rm.oo sns.oo 

-12m.oo ·\071l.OO -2J-0'17,QO 21l -05'1.00 -1104.00 ·22bl.OO 

-17215.00 -15172.00 -32:587.00 y¡ -Ub2.Gr) -?OJ,QtJ ·22b5.00 

-17215.00 -15112.00 -J2l1\7.00 Yl 731.00 \12J.00 \BSS.00 

-181l61.00 ·\6UO.OO -JSS21.00 JI ·Ol'l.00 ·\SOJ,00 -2312.00 

-1\ll.ll.OO -\"'60.00 ·1552\,00 J2 600,00 1002.00 1710.00 

·17205.00 -15235.00 -:mio.oo ll -\l\0.00 -057.00 -2177.00 

10 -17llJS.OO ·15235.00 -:rr.m.co l4 ·lló0.00 -141/1!.00 -22bll.OO 

1\ -m1i¡,oo -100'16.00 ·lJJS0.00 35 2110.00 2935.00 5645.00 

12 -12462.00 ·\00%.00 -2.JJS!l.OO l6 -ms.oo -2'171.00 -6l'i'1.00 

ll -4500.00 -3002.00 ·Ol02.00 Jl -lBl.00 -llJ2.00 -1915.00 

14 ·4500.00 -l002.00 ·Ol02.00 l8 41135.00 4li05.0-0 im.oo 

IS OM7.00 7367.00 \!1~14.Cil ¡; -sm.oo -5051.00 -1~.oo 

lh 15053.00 12'11l\l.OO JOOll.00 40 -iR0.00 ·644.00 -1m.oo 

17 102!lb.OO 15035.00 .imt.oo 41 6100.().J Slil'l.00 llb'11.00 

\B tam.oo 15665.00 34186.00 42 º·ºº 0.1)) o.oo 

\0 15\s:i.IXI 1307'1.00 :$234.00 •3 !l.00 0.00 o.oo 

l'l liB\9.00 75\l.OO lb332.00 H O,()) 0.00 o.oo 

11 sm.oo 54'15.00 1H69.üQ 45 0.00 0.00 0.00 

n -lll.l.00 -Ma.oo -1:m.oo 4~ o.oo 0.00 0.00 

il -';;537.00 -S<'S"l.00 -lOfi\ll.00 47 o.oo 0.00 0.00 

l' 4b7?.00 4b3b.OO rns.oo 10 0.00 0.00 o.oo 

Co-;lrC'lión la!lla3.U.3 
Trosi6n 
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Di~delasDiagonalesylO!:>raJlant1>smlaAr11.:1our.icmPeralted!?bOC1 

Eler.erito lorigllud!ca! ÍL~o E\e1, P~rfi! Tip'1 Pl.'solkgl1I 

21 B9 D D 4.54 

11 54 n n 4.00 

ll B9 D p 5,45 

24 B9 D ' •.oo 

2S 54 n n 4.00 

lb se D n U\) 

21 B9 D n 4.00 

2!I 54 n n 4.00 

2'I B9 D n 4.00 

JO B9 D n 4.00 

JI 54 n n '.00 

32 B8 D n ~.00 

JJ B8 D n 4.00 

34 54 n n •.oo 
JS 111 D n •.oo 
lb 111 D n 4.00 

)1 54 n n '·"·I 
:.; 

1 
D •.ool ~B ¡ ' 

J9 B9 D p 5.451 

'° 54 M ' 4.•)) 

•t 1 00 D D 4.54¡ 
L. kll): 16l~ Peso Total~ B7.9íl 

Peso ng1 ~ i.:t6.4iB ~g 

Tablal.3.J.4 
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Diseño de las Dlagoo.i.lcs y los l'oot.a,ites en la ArL3dur, Cc.<1 rerdll!! de :.? ~:: 

F. e.irga y Resistencia Nm1! ~ 

ElclM!lllll lmq1ludlc1l TiPoEll.'S. Perfil Tipo 

21 !ll ' o 

22 54 tt ' 
23 Bll o o 

" Bll o • 
25 54 ' • 
26 00 o ' 
21 Bll o ' 
21! 54 ' ' 
?1 EB o ' 
JO 00 o ' 
JI 54 • ' 
32 00 o • 
ll !ll o • 
l4 54 ' ' 
lS 00 D ' 
l6 Bll o ' 
JI 54 ' ' 
JO 6il D ' 
JI 00 D o 

40 54 ' • 
41 !ll D o 

L.lolil\: 16i0 
Pl!SO lkql" 1337.rlb kg 

hlil.i 3.~.!.'.i 
111 

re~o lkq/1! 

4.54 

4.00 

4.54 

4.00 

4.00 

4.00 

4.00 

4.0ll 

4.00 

4.00 

4.0ll 

4.00 

4.00 

4.0ll 

4.00 

4.0ll 

4.00 

4.0ll 

<.54 

1.00 

4.54 

Bb.16 



3.4 FOTOGRAFIAD, 

3.1 Muestra uno de los elementos de soporte lateral, 

ubicados a cada 560 cm en la longitud de las armaduras. 

3. 2 Muestra los conectores de cortante y su coloca·ci610, 

previo al colado de la losa. 

3.3 Muestra uno de los nudos, donde se conectan la cuerda 

inferior con dos diagonales y un montante. 
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Fotografía 3.1 



Fotografía 3.2 



Fotografía 3.3 



CAP:t'.fULO XV 

COBCLUBXOBBB Y RBCOllI!1IDACXOBBB 



CONCLUSIONES. 

En el presente trabajo se describieron los aspectos 

principnles del diseño de estructuras metálicas, basado en los dos 

criterios más utilizados en el ámbito del diseño estructural, el 

criterio de Esfuerzos Permisibles y el de Factores de Carga y 

Resistencia. 

Al diseñar con estos dos criterios se obtuvieron las 

siguientes conclusiones en los diferentes elementos: 

a) cuerda superior. 

La cuerda superior, de la armadura diseñada, es un elemento 

sometido a flexcompresi6n. Revisando una sección de las mismas 

caracter1sticas geométricas, el disef'i.o por Factores de Carga y 

Resistencia predice una resistencia del elemento un 12% mayor que 

la que predice el criterio de Esfuerzos Permisibles. Esto no 

necesariamente significa que se podr!a ahorrar material, debido a 

que estamos sujetos a la existencia de perfiles comerciales; 

siempre se utiliza un perfil con las propiedades más cercanas a lo 

que necesitamos. 

Por el criterio de Esfuerzos Permisibles se eligió un perfil 

AA-9 18 para formar la cuerda superior de la armadura¡ por el 

criterio de Factores de Carga y Resistencia se eligió un perfil AA-

1018. 

18 
Perfiles obtenidos de loe cat.ilogos de Roberteon Mexicana. 
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La cuerda inferior de la armadura es un elemento estructural 

sometido a tensión al igual que algunas de las diagonales; en el 

diseño de los elementos sometidos a tensión se utiliza un factor de 

seguridad similar en ambos criterios, 

El factor de seguridad utilizado por el criterio de Esfuerzos 

permisibles es de 1.67 y el utilizado por el criterio de Factores 

de Carga y Resistencia es, de acuerdo a las Normas Técnicas 

Complementarias para el Diseño y Construcci6n de Estructuras 

Metálicas, 1.4/0.9 = 1.56, por lo que la resistencia de1 elemento 

predicha por ambos criterios difiere en un 7% lo que para efectos 

de diseño se considera homogéneo; para la cuerda 

inferior se eligió un perfil AA-10 18 • Algo semejante sucede con las 

diagonales de la armadura sometidas a tensi6n. 

b) Montantes y Diagonales. 

Los montantes y algunas diagonales son elementos sometidos a 

compresión "pura". Para el tipo de perfiles utilizados, perfil 

tubular rectangular, el criterio de Factores de Carga y Resistencia 

considera un factor de seguridad de 1. 56 y el factor que utiliza el 

criterio de Esfuerzos Permisibles es variable por tratarse de 

elementos que se pandean en el rango ineHi.stico. El factor de 

seguridad varia entre 1.67 y 1.92 siendo 1.75 el valor estándor. 

La resistencia predicha por el criterio de Esfuerzos 

Permisibles es 12% menor que la dicha por el criterio de Factores 

de Carga y Resistencia. 
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Resumen numérico del diseño de la armadura por los criterios de 

Esfuerzos Pormisibles y Factores de Carqa y Resistencia. 

Elemento Esfuerzos F.C.R. Ahorro 

Permisibles 

Diagonales y 1416.5 kg 1387.2 kg 2.11% 

Montantes 

Cuerda 125.B kg 125.8 kg No hay ahorro 

Inferior 

Cuerda 173.8 kg 125.B kg JB.15% 

Superior 

Total 1716.1 kg 1638.B kg 4.7% 

Tabla 4.1 

En la tabla anterior se puede observar que los resultados 

obtenidos por medio de los dos criterios de diseño aqu1 tratados 

son muy homogéneos, excepto para la cuerda superior, donde se 

combinaron di versos factores que nos llevaron a la determinación de 

colocar un perfil más pesado de acuerdo a los resultados del 

criterio por Esfuerzos Permisibles. AO.n existiendo esta diferencia 

en la cuerda superior el resultado general del diseño de la 

armadura por ambos criterios no difiere en más del 5% en cuanto al 

peso. 
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Además, de lo anterior se puede deducir que si bien hay 

ligeros ahorros de material utilizando el criterio de Factores de 

Carga y Resistencia, no son tan importantes como para que sea 

determinante en la decisión sobre cual de los criterios utilizar en 

el dise~o estructural. 

Se puede concluir de forma general que el criterio por 

Esfuerzos Permisibles genera resultados conservadores respecto a 

los resultados que genera e 1 criterio de Factores de Carga y 

Resistencia. 

El criterio de Factores de carga y Resistencia utiliza 

factores de seguridad más consistentes debido ha haber sido 

obtenidos mediante estudios de confiabilidad estructural; los 

factores de seguridad utilizados en el criterio de Esfuerzos 

Permisibles fueron establecidos sobre bases empiricas y han 

funcionado, por lo que han permanecido a través de los años. 

El criterio de Esfuerzos Permisibles aplica un factor de seguridad 

de 1.67 en todos los casos de diseno excepto cuando se trata de 

columnas que comportan en el rango inelástico donde se utiliza un 

factor de seguridad variable en función de la esbeltez del 

elemento; este factor de seguridad no implica la proximidad o 

lejania a las condiciones de falla de la estructura ya que ha sido 

fijado en función de un esfuerzo que no implica la falla, como lo 

es el esfuerzo de fluencia en el acero estructural. 

sin embargo el criterio de Factores de Carga y Resistencia 

incorpora distintos factores de seguridad al diseño, basándose en 

el estudio y la experimentación con métodos analiticos y físicos, 
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por lo tanto estos fuctores de seguridad si implican proximidad o 

lejanla de las condiciones de falla de una estructura. 

Aunque el criterjo de Esfuerzos Permisibles es conocido y 

utilizado aun por gran parte de los diseñadores de estructuras, 

desde hace alg(m tiempo se ha venido reconociendo que no es· la 

mejor manera de atacar el problema del dimensionamiento 

estructural. 

Con anterioridad se habla mencionado este criterio está basado 

en el comportamiento elástico de los materiales, y rigurosamente 

podernos afirmar que los materiales no tienen un comportamiento 

elástico, con lo que el método pierde validez. 

Aunque para el acera estructural existe, en la gráfica 

esfuerzo deformación de una probeta de acero sometida a tensión, 

una zona de cotnportamiento elástico, su limite superior no puede 

definirse fácilmente debido a causas tales como la existencia de 

esfuerzos residuales, concentraciones de esfuerzos o cualquier otra 

causa que implique esfuerzos iniciales en la pieza previos a los 

que producirá la carga que debe soportar; de lo anterior podemos 

inferir que no se puede definir correctamente la zona de 

comportamiento elástico del acero estructural. 
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RBCOKBND~CIOHBB. 

l) A pesar de que el criterio de diseno por Esfuerzos Permisibles 

no es la mejor manera de atacar un problema de dimensionamiento 

estructural, es un criterio que proporciona resultados 

conservadores; en el supuesto caso de que al diseñar una estructura 

de una importancia significativa hubieran muchas incertidumbres es 

conveniente incorporar al diseño el margen de seguridad adicional 

que nos dan los resultados conservadores del criterio. 

2) Si se poseen todos los elementos teóricos y prácticos para 

salvar las incertidumbres que se pueden presentar en el diseño de 

una estructura, es recomendable diseñar con el criterio de Factores 

de carga y Resistencia donde sabremos, con un margen de error 

aceptable, cuando ocurrir~ el colapso de la estructura. 

185 



1.- American Institute Of Steel Construction, Inc.; 

Specification fer oesign, Fabrication, and ErectiOnof Steel 

for Buildings; 1989; Chicago Ill. 

2.- Bresler, Boris; Disel'i.o de Estructuras de Acero; LIMUSA; 

1970; México, D.F. 

3.- De Buen y L6pez de Heredia, Osear; Estructuras de Acero, 

Comportamiento y Disefio; LIMUSA; 1980; México, D.F. 

4.- De Buen y L6pez de Heredia, Osear; Apuntes de la materia de 

Diseno Avanzado de Estructuras de Acero; OEPFI UNAK; México, 

D.F. 

5.- Departamento del Distrito Federal; Reglamento de 

Construcciones para el Distrito Federal; Gaceta Oficial del 

Departamento del Distrito Federal; 6 de julio de 1987; 

México, D.F. 

6. - Departamento del Distrito Federal; Normas Técnicas 

Complementarias para Diseno por Sismo; Gaceta Oficial del 

Departamento del Distrito Federal; 5 de noviembre de 1987; 

México, D.F. 

7. - Departamento del Distrito Federal; Normas Técnicas 

Complementarias para Disefio y construcción de Estructuras de 

concreto; Gaceta Oficial del Departamento del Distrito 

Federal; 26 de noviembre de 1987; México, D.F. 

186 



B.- Departamento del Distrito Federal; Normas Técnicas 

Complementarias para Disef\o y construcción de Estructuras 

Metálicas; Gaceta Oficial del Departamento del Distrito 

Federal; J de diciembre de 1987; México, D.F. 

9.- González Cuevas, Osear; Aspectos Fundamentales del Concreto 

Reforzado; LIMUSA; 1985; México, D.F. 

l.O.- Johnston, Bruce; Disefio Básico de Estructuras de Acero; 

Prentice Hall; 1988¡ México, D.F. 

11.- Méli Piralla, Roberto; Diseño Estructural; LIMUSA; 1985; 

México, D.F. 

12.- Vivas Pereira, Alberto; Uniones Viga a Columna en 

Estructuras de Acero Disef\o por Factores de Cargas y 

Resistencia; Tesis de Maestr1a; DEPFI UNAM; 1991.; México, 

D.F. pp B-17 

187 


	Portada
	Índice
	Introducción
	Capítulo I. Antecedentes
	Capítulo II. Análisis y Diseño del Edificio
	Capítulo III. Análisis y Diseño de la Estructura Metálica
	Capítulo IV. Conclusiones y Recomendaciones
	Referencias



