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INTROOUCCION 

Se puede definir una estructura como un conjunto de partes que se combinan ent1·e si en fon-na 

ordenada para cumplir una función con un grado razonable de seguridad de tal manera que tenga un 

comportamiento adecuado bajo condiciones normales de serv1c10; con un costo dentro de los limites 

económicos y satisfaciendo requ1s1tos de tipo estCtico y func1onnl 

Para poder analizar una estructura es nece53rio ldealizarta, cabe recordar que los métodos de andhs1s 

de una estructura permiten dcterm1nnr en e.o.oda uno d1-i tos nuernbros acaoncs intern¡l~; rl.!su1tan1cs de ta 

aphcac1ón de las solic1tnc1oncs exteriores a In estructura total. un ejemplo de idealización frecuente de 

edificios es considerar la estructura formado por marcos en dos direcciones. reduciendo el problema 

real tnd1rnens1onal a uno de dos danens1ones. Existen básicamente dos tipos de análisis: eJ análisis 

elástico y el análisis plástico ó an31isis al limite. 

El an:ll1s1s elástico de cstnictlJr;:is parte de la h1pótes1s que puede hacerse pora íf~lac1onar carg3 y 

deformnc1on, suponiendo un.:t dPpc.•ndencia lineal entre ellas. Este 1nClodo es uti! para predecir el 

comportarn1ento de las cstn1ctu1as en condiciones de troba10. pt~ro en n111r.t1c~_; c~l'SOS no pcnn1te 

estudiarlas un las ccrcarnas ttel colapso, f1Ue se prcscnt;:iró frc-cucnterncnte rucr a del intervalo el<lstico. 

cuando 13 ley de Hookc y.:-1 no nge las relac1oncs entre rsfuerz:os y deformaciones En esos casos no 

permite dC\(•rminur t."1 cot>f1ciente dP seglmdad real de la t!~tn . ..1ctu1n, respücto a I;-¡ fa!!n 

En c-..arnb10 et anál1s1s pl.:lstic:o supone- que las nc..cione<; 1nt•)rna<>. ;:i\ llegar a cn~rto Villor critico de la 

acción. son 1ndepcnd1entcs de l3s delonnnciones. El nnilhsis plóstic..o trata de ot)tcne1 los valores de las 

Denlro drl ob¡ehvo pnncipal drl an~-1lls1s plústlco e!.ta el dt.~tl.!rm1nar la c:.1r9.::i de colnpso de las 



recalcar que si bien el método pennite determinar el coeficiente real contra el cotapso, no proporciona 

información sobre el comportamiento de la estructura en condiciones de trabajo. No es aplicable cuando 

la falla se presenta sin las defonnaciones plásticas a la formación del mecanismo de colapso lo que 

puede suceder. por e¡emplo, en estructuras sometidas a un numero elevado de cides de cnrga o cuando 

el limite de utilidad corresponde él alguna forma de inestab1!1dad C 11) 

En este trabajo se estudiara el análisis plástico y se comparará con el análi~s elástico, para llevar a 

cabo lo antenor se el1g1ó en el caso del análisis pl{1st1co el -Metodo de Bakcr". uno de los 1nt:todos de 

nnillisis plástico r1tsponible5 y para el ant-llisis elá~llco se uldiia un programa de computLtdora llamado 

DRAIN-20 (Kannan and Pov.iüll. 1973), por lo que el ob¡et1vo principal del trabaJO es conclurr si se 

justifico o no el uso del anil!isis plñ~tico en In prilct1ca del análisis de estructuras. con la rmal1d.::id de 

poder diseñar cstnJcturas rn~1s ~seguras· 

Pero que puede considerarse como scoundad r.'.!.Z:on.:ible y compoi1ilrn1cn10 satisfactorio-:> Desde luego 

el prot::lema no es ~cnclllo, debido a que 1nuehas dt~ tas vanatih!s en I¡:¡ ingenicrio son area1onas y la 

solución se plantea en función a la 1ntuic1ón. expcnünc1a en el ari<i!.sis y ta expenmen1ac1on. por lo que 

l.3 soluc1on final po~in'.1 considerarse con10 la rnas r:'lzon;::ib!e pero rl'J 1<-. unica 

El método del d1ser·10 lilt11no esta gobernado bas1carnenle por (JC'"- aspectos 

a) El estado t1m1te de falla 

b) El estado llrn1te de servicio 

El punto (a) esta relacionado con el diser""'io de una cstructurn tornando un factor de seguridad adecuado 

contra pro!Jnblcs sot.in~car,:;3s y 1a1nb1én la sección debe res;sl!í l<Js fuer.zas en condiciones de carga 



El punto (b), el estado limite de servicio trata de la revisión de las flechas y los agrietamientos bajo 

cargas de servicio, estos deben estar dentro de los permisibles para que el comportamiento de la 

esln,JCtura sea satisfactorio. 

Los miembros de concreto reforzado presentan un comportamiento elastoplástico aún para tempranos 

estados de carg.::i. estos cfcclo~ son más pronunciados para estados de carga Ulluna. Debido al 

agrietamiento del concreto y a las defmmacioncs inelástic..as en las secciones críticas, se rcqwere de un 

anitlisis no lineal para determinar las tuerzas de disoño de vanas secciones 

El "Metodo al rirn1tc s1mpllfi~do d•J Baker'· (1956) y po~lenormcnte el "Método de rotación i1npuesla .. de 

Macch1 (1966-1969) rcf.(16} fueron propuestos para d<Jr un ~irocL·d1rn1cnto snnpliricado de aniilisis no

llneal; estos rnótodos onainalnl(_•nt(_• fueron onenlndos p.:.1r.:i el •..alcuro rnanual. sin ernbargo con el 

creciente incremento do las computador;:is en lil pr/Jcl1ca del d1s(_~ño estos mé!odos han sido 

programados y su ap/1c.ac1ori prúclica fueron i:-idic.ados por Kr.shnamoorlhr·(!972). Knshnamoonhy y 

Yu(l972) V Knshnamoortny y Mosi ¡1980) rcf. (15). 
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CAPITULOI 

FACTOR DE SEGURIDAD 

La seguridad de una estructura debe ser adecuada en el sentido de que sea compatible con las 

consecuencias que la falla pueda traer y con el costo de incrementar dici1a ~egundad 

Para lograr que la estructura tenga la confi=:ib1lidad deseada t13y que discñarta para que su resistencia 

esperada exceda el efecto esperado de tas acc1oncs que pueda provoc.:ir cierto estado lim1tc 

La mayor parte de los reglarnentos en la actualidad 1nt1!nlan curnplir con i:I obJclivo .:i.nlcnor en forma 

indirecta. especificando para C..""lda rnatcnal una sene de norm::i::> y p1oced1rrnentos de d1seiio que llevan 

implicitas. consider<lciones conservadoras en bs c.::iro.::i~. en l:h prop1edndcs de los rnatt•n;:iles y en las 

expresiones rn1sn1as del d1seiio 

Para fijar los factores de scgund;'\d d•~l)e. d<.• preferenc1;1, reconocerse .:ib1erta1nente el c..uacter aleatorio 

de las vanab!es que influyen en l.:l'i cargas y en la ft.!s1.-,1cnc1a . pai:i tratar el problem.-i en forma racional 

e intentar expresar1o de la rnanl!ra 111as ~;enr:illa positi1r· 

En los reglarnentos de d:scño no se cspeut1C3n gent.•1 alrncntc factores centrales de segundad, sino que 

se toman ~fnctorcs parc1<.iles de segundad-, corno son lo:;; factores de C..'"lrga que incrementan las 

acciones y los factores de resistcn..::.1a1 4u•~ 1educt•n 1~1 res.1slpnr..1a c¿\l\..u!ada Estos vnlores r.onsc1vadores 

lla1nados Hv3iores norn1nalc!>-. son tales qu•~ l<l probnb1l1dad de que s'"°ªº rcb.as.'.ldos del lado 

d•'Sf;,,ivorntJlú es n1ínlfTiét L;-¡ co1nb1na.c1ón de los Ht,u_~tor(·s ele ~.cgundact parciales- y los -vnlorcs 

no1n1nalesH da lugar n un iactor c1e scgundacj 101:11 y ;-t u11a .::-0nf1<1b11icJ;;id d;-1dil de la G'.>tructura. 



1.1 DEFINICIONES 

Factor de Seguridad 

Al cociente entre la resistencia esperada y la acción esperada se conoce como "Factor de Seguridad 

Central" o simplemente "Factor de Seguridad". El factor necesario para lograr una confiabilidad dada 

variará según el grado de incertidumbre que existe en las variables que intervienen en el diseño (3) 

Carga Última 

Es la carga o combinación de cargas. que provoca la falla por 1ne~tabil1dad de toda la estructura . la 

ruptura de una parte de ella. o bien excesivas deformaciones ocas1onando que I~ estructura sea 

inhabitable. En el céi1culo del valor de la carga Ultima se acepta que su d1stnbución y frecuencia de 

aplicación de la carga tienen las peores c..1racterist1cas en relación con la falla que podria ocurnr ba10 

cargas de trabajo {3) 

Carga de trabajo 

Es la C.'lrgn fTI<ls gr;inde qur su tiene en 01 transcurso de Ja vid<l l111: d~ la t~structura {3}. 

Existen estructuras en 1..-.s cu3les ha sido demostr.'.'ldo que un F.::lctor de Seguridad sat1sfactono oscila 

entre 1.25 y 2.0 El limite n1ayo1 ·~5 usado par<J losas y vigas simplemente apoyadas debido a que son 

inC<'"tpaces de lenL'I" 1t:·d1stnbucwin de n101ne11tos. desarrollando de esla forrna los esfuerzos perrn1srt>les 

de trabajo. f;:irnbién en <1lgur1.1s oc..'ls1oncs. 1.:"l corro!>1ón y el dctenoro debido a flcx1on puede reducir el 

esfuerzo U!li1no dl: los rn:ttPnal,~<> (.3) 

Entonces el F.::1ctor de s~:nunt1~H.l fTI¡"¡x1n10 de c~t;:J~ 1~structuras es 2 O. aunque la pos1bli1dad de que la 

carga de t1atn110 rn;1x11n,1 s••,1 :tila y l¡1s con-;ccuenc1..ts de falla he<.111 ~cri,1s (3). 



Por otro lado el valor límite inferior es igual a 1.0, y obviamente no puede ser menor que este, en la 

práctica no menor que 1.5 ; valor que se toma como aceptable (3). 

1.2 DETERMINACION DEL FACTOR DE SEGURIDAD 

Un valor aceptable de Factor de Segundad pu~de ser obtenido a p;:trtir de un Ju1c10 individual, en el cual 

se consideran m61tiples vanablcs t?n l;-i probabilidad dt" falla con sus consecuencias e 1mplicac1ones. Es 

necesano un an1pl10 conoc1miento del compo11a1n:en10 .Je las estructuras. !Ja¡o fuertes cargas acluando 

sobre ellas y la~ pt')s1bles van<-toune:-. en las c.a1goJ"> •""!t1 el tr;:inscurso ae la vid~ Litil de la estructur<J 

FACTOR DE CARGA BASADO EN LA ASIGNACJON DE "PESO" A LAS CONDICIONES 

IMPERANTES. 

A.L.L. Baker propuso en 1956 un método simplificado para la determinación del Factor de Seguridad 

basado en una evaluación probab1listn. como se mut"stra en la Tabla t El método espera que el 

dise1iador lleve a cabo selecciones crlt1c..-is referente a las magnitudes de los nlargenc~ de segundad en 

un d1se1io 

En la Tabla 1 se t3bulan los efectos de frt1!3 ponderndos: a·,. parn d1ft~rPntes tactore~. de nlano de obra. 

condiciones ac carga, resultados de falla y capacidad de res1stcnc1a. 

Los Factores de segundnd de carga. son determ1n.,dos a partir de asignar la 1rnportanc1a relativa (o 

"peso". ff-'1 ) de las considerncioncs d:oil1:Js er 1 T.1bla l. donde el valor máx11no total pon<Jcr<..1do de todos 

los pur~1rnctr·os que afect~1r1 el con1port.::irn1t•n!o C'oo 1r;~.a! ~l 1.0 Es decir que para la peor co111b1r1.-taón de 

condiciones QUt~ alect:in t>I cornpo11.unicnto 05truclur~tl d ¡~·.c.; =2 O (3) 



--

TABLAI 

CONDICIONES QUE CONTROLAN LA SELECCION DE UN FACTOR DE SEGURIDAD 

CONSIDERACIONES VALORES DE J.Vi PARA 

1.- Resultados de falla: 1.0< Jf.'1 <4 O 
Serio, ya sea humano o econórn1co 
Menos serio, 6nicamente cxpos1c1cín del 

2 __ ~=~e:~~ n~b~ñable 0. 5 < Jr, < 2 :Q 
Colado en el lugar 
PrecoladoMfabncado en planta~ 

3.- Condicio1;es de carga 1 O< 11'¡ <2 O 
Alta. para Claros simples y po~1b1ildad de sobrecarga 
Baja, para combinacines de carg~ viva y l~Herat 

4.M Importancia del rniernbro en la estructura 
(las trabes pueden usar valores m<'is bajos que las columnas) 

5 - Aviso de falla 
6.- Disminución de res1stenc1a 

El Factor de Seguridad contra falla es: 

en donde: 

FS: Factor de Segundad 

Wi 
FS=--+l 

!O 

JV,: Valor ponderado de seguridad segUn la tabla 1 

Se hacen las siguientes consldcrnaones (3): 

1. El Factor de Scgurid:..id es Facto1· último/Factor de trnbajo 

CONDICIONES MAS 
DESFAVORABLES 

····· .... 4 o 

..... -- .1 o 

20 
...... 0.5 

2.0 
0.5 

........ O 5 
······ ... 1.0 

.. 0.5 

Total= L1v; = 10 

(1.1) 

2- Los cálculos son realizados por el metodo de la carga últin1a y el resultado tiene un en-or máximo de 

15o/o, cuando el estuerz.o, la carga, las cond1aones de soporte ult1n10 y excentricidad son 

correctnmcnte tomados. 
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3. Los cálculos están basados en valores límites del lado de la seguridad para todos los términos. como 

a) los esfuerzos de los materiales estructurales. 

b) las cargas basadas en cálculos estadísticos o en alguna otra forma de control de carga. 

4. Los cálculos incluyen una toleranoa apropiada para los esfuerzos cuando estos necesiten permitir 

fatiga e incremento del arca transversal para compensar el us.o excesivo o la corrosión que pueda 

ocumr durante la vida útil de la estructura. 

5. Todos los cálculos deben c-..onsiderar los valores últimos de excentncidad o el movimiento de 

soportes 

Notas de la Tabla 1 

Para definir fiJS condiciones para los cuales Jos valores de la Tabla 1 son totalmente aplicables, tal que 

FS =2 OO. las s1gu1entes cond1c1ones, desarrolladas para los seis puntos presentadas en ta Tabla 1, 

pueden ser tornadas en cuenta (3) 

1. La f:tlla podrí,1 tener serias consecuenC1as humanas v cconórn1cas 

2. La mano de obra puede ser considerado buena. pero no esta llb1·e de cometer errores ocasionalc:s. 

3. Es n1uy 11nprobablc pero no 1rnpo~.1ble qu~:- un~1 <>obrec..~irn<'I 1n<1yor que !os valores permisibles 

basados en el servicio puedan ocurrir". norrn.'..ilrncnte •;o!o la~-. cargas vcrtic.alt•') son trnportantcs. 

cuando las carg~1s son sccundanas. corno el v11..~nto ~;·~ tlacc una red11ceión c11 c-1 ""p1:so" ii·, 

4 Puede t1acersc una peque1"ia reaucetón 1..•n el lacln• ,,,,el G..::lSO ,1e un<"l viga. porque cada parte de la 

viga no es tan crit1c..., como en l.::ls cclun1na'3 

5 En rnucnas partes de ta cstruclurn bajo excesiva~ e.arnas. l.::.s f<'lllas podrian ocwnr sin ser precedido 

de una deforrnación obvia o v1s1blc 

G El ~Stilndar de rnantcrnrn1ento es considerado nonn31. 

B 



Este método supone una adecuada información de datos anteriores al comportamiento similar a un 

diseño en desarrollo. En muchas ocasiones estos datos. no se encuentran fácilmente disponibles para la 

determinación de tos valOf"eS ponderados de seguridad; JVi, en la ec. 1.1. 

Por otra parte si los factores ponderados: J.V1. son demasiados, es mucho más difícil eodificar una 

determinación probabilista de tos mismos. 

Otro método con un número mas pequeño de par.imetros probabilísticos trata pnncipalmente con cargas 

y resistencias. La aproximación para estructuras de concreto y acero es en general similar; tanto los 

mCtodos del Factor de diseño de Carga y Resistencia ( LRFD ) corno el metodo del segundo momento 

de primer orden (F.O S.M) proponen procedimientos generales de conf1ab!lldad para la evaluación de la 

carga factorizada de diseño basada en la probabd1dad (22) 

Estas aproximaciones se bdsan principalmenle en l;.i C-'3rga. reducen el nUrncro de variables individuales 

que deben considerarst:?. tatns corno les que se nornbrz.n en la T ..ibl:.i 1 

1.3 CALCULO PROBABILISTA DE FACTORES DE SEGURIDAD 

La confiabilidad de un s1t<>rna estructural expuesto il la 3CCIOn de tcrnblores es una medida de su 111vel 

de seguridad. Su valor es igtJ:tl a la probnbii1dad de que el sistema en cues!lon sobreviva a la acc1on 

citada. 

La condicaón de superv1veneia consiste rn que en ninguna zona de la estructura se alcance, durante el 

tcmb!or o los temblores de 1ntercs. la torn1aaón c1e un mecanismo de colapso, para una e~tructura 

diseñada de acuerdo a un entena dado. para un coet11.:.wn1e sis1n1co .;specif1cado y un conjunto de 

factores de segundil<.1 (l:\ctor de· c.-uga y factor reducttvo•• dt- resistencia) dados. la probabilidad de 

supervivenc.ia (o :'."~u con1pr.~111~nto. la probnbilu:f¡1d de falla) se puede estimar empleando métcxJo·.> dt~ 

y 



Monte Carta, que penniten tomar en cuenta. en el ma.-co ronna1 de ta teorfa de las probabilidades, las 

incertidumbres que determinan la probabilidad Citada. 

Entre ellas se encuentran las asociadas con las caracterfsticas de los temblores a que se verá expuesta 

ta construcción de interés. así como las correspondientes a las cargas verticales actuantes y a las 

propiedades mec.:inicas (rigideces. resistencias. capacidades de deformación) de los miembros 

estructuraJ es. 

El Cliterio general para estados limites se establece mediante la siguicnle expresión (23). 

donde: 

Sd Suma de efectos de las cargas de trabajo especificadas 

Fe Factores de carga 

R" Resistencias nominales mínimas 

Fu. Factor de resistencia 

Los factores de carga y 1os de rcs1s1enoa tienen por propósito proveer un margen de Factor de 

Segundad entre R.,1 y S.J· v de esta rnanera tomar en cuenla la po::;ibil1dad eventual 1mprev1s1bll! pero 

posible de Que las cargas re-ares put?dan exceder el valor cspec1f1cado y/o que la rescstenc1a real seu 

menor que el valor espeClfrcado. lo antenor se iluslra mediante una gr<lf1ca, fig. 1 1 en l.:i cual se 1luslra 

grri"ficamente la posible- relación que se puede prescnt.:U" entre las solicitaciones y las r·esistenoas. y la 

manera en que se clas1t1c.an l[t 1n1srna dentro de /a confiab1lidad estructural 
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fig. /. / /·-unciones de df ... :frtbuctón prohabih.o;tu de r.:s1.-..t .. ·ncÍ<1't (!(}y ... ·vlú.:ttac1vn1..•.\· C'>) 

Se grafica en el eje X de la fig 1.1, la drstnbuo6n de una población de resistencias; R. de un grupo de 

estructuras similares y se compara con la distnbución de las sol1c1tac1ones máximas; S. que se espera 

que ocurran durante la vida útil de la estructura graticadas vertrcalmente en la misma figura. Tanto la 

Resistencia como las Solicitac1ones ~on expresadas de rnaneia consistente. por e¡emplo el rnornento 

flexionante 

La linea a 45'' en la f1g.1.1 corresponde a resistencias iguolcs a so11c1tac1ones. Las combinaciones de R 

y S que quedan por encima de Csta linea corresponden J S>R. por cons1guienlc. falla: entonces las 

sohcitJc1oncs ; .. ;, que actúan sobre la estructura cuya res1stenoa es /?.1 provocaría la falla (punto 1 en la 

fig. 1.1 ). mientras que la sohotac1on S::. actuando sobre una cstí\Jctura cuya resislencia es R-:. represen(a 

una combmaaón segura (punto 2 en 13 f1g 1. 1) 

Para una d1stnbucion dada de sol1citaaones{d1stribuClon Nornlal o Gaussiana, por ejemplo, fig.1.1). la 

probabilidad de falla puede d1s1ninwrse incremenlando los resistencias o bión reauciendo la d1spcr.;ión 

de las 1·esis1encias (23) 



Se denomina como ''factor de segundad" a ta función: r = R. - ~''; por defrniaón. la falla ocurre si Y es 

negativa, la cual se vC en el 3rea ashurada de fa hg 1.2 La prob<ltJ1l1dnd de falla: E~ .. es una situación 

en que la combinación de /?. y S arrojan un vrtio1· nt:gattvo de }" Esta probabilidad de falla es igual a la 

relación entre el ñrea ashuradn y el area total b~¡o l<t curva l1e lél f1g.1.2. se puede exprcsdr de la 

siguiente manera (23): 

La flJnc1on r tiene una med1n }" y und desv1ac1on est~ú1dar C', . de Id f1g. 1 2 se pul·de ver que 

>'=O+ f-lcr,. de donde /l = f /rT, S1 se ltev;, a l<.J (j1stnbuaón hacm l<'I derecna 11ac1cncto V mas 

grande. entonces incrementará el valor de j{ y .~1 :-Jre.:1 .:ishurada. /~ . a1srmnu1ra. Por lo tanto P,_. es 

una función de /J , donde jJ se denomina ''índice de a•nf1abd1dad" 

Si Y sigue una distnbuc1ón estad1st1ca CSl~Índar y }" y n, $On ~..onoc:dos. l:t probab1l1dad de falla puede 

ser c..-ilculada Li obtenida de tablas de il.Cuerdo al tipo de d1slribuc1on y .:i! valor de f-1 Entonces s.i Y 

sigue una distribución normal y /1 es 3.5 entonces r =3 Sa, y de las lablas de d1stnbuaón nonnal, la 

!~.· es 1/9091 ó bien. Ll * 10-• . lo cual sigrnfu.:-.. •. 'l que aprox1maditrnentt.'! 1 de cada 10.000 miembros 
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eslructurales diseñados sobre la base de una /J igual a 3.5 fallara debido a cargas excesivas o a 

disminueión de resistencia en alguna etapa de la "ida úhl de la estructura 

Para cualquier d1stnbuaón dada mientras más grande sea /1 , menor será la probabtlidad de exceder un 

estado límite. Conoada la curva de d1stnbuoon '.e puede relacionar é5ta probabilidad con el (nd1ce de 

confiabilidad; p . de manera dircct.::1 

Los valOt"es apropiados uc /J y P¡. son elegidos tt•niendo en mente las cor1secuenaas de la falta. En la 

vida pr.:ictica del d1se1lo, se toma /J entre 3.0 y 3 5 para fallas dúctiles con consecuencias moderadas y 

entre 3.5 y 4.0 para fallas repentinas ó que tenqdn senas consccuenc13s de f:Jlla (23} 

Como las resistencia.:. y ILts soltci.taciones son van.'.l~es arcatonas 1ndepend1entes. se anto¡a tener una 

serie de factores para cu.:.int1f1car 13 "anooón de las resistencias y otra sene de factores que cuantifiquen 

la variación de las :o:.ohc11<Jciones, estos son conocidos como ''fnctor de resistencia·· r;;R ( menor que 1) y 

factor de carga i?~ ( rnayor QUl! l ) rcspect1 .... anienh~ (23) 

De lo anterior se "1~ual1z.a Que tanto 135 c..-i1i:-F1::> como las rcs1stencl:is tienen un caracter ateatono y 

siguen una d1stnbuC1on probabilistica que se car.:1ctcnza por curvas en fonna de campana. fig 1.1. con 

sus respectivos "alares medios y desviaciones esl.:indar 
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1.4 CONFIABILIDAD ESTRUCTURAL 

Se entiende poC"" confiabilidad de una estructura la probabilidad de que esta no sufra una falla ( no llegue 

a un estado limite ) y se p..-etende diseñar una estructura para que tenga una confiabilidad dada. 

La confiabilidad queda deíirnda por los valores relativos de las fuerzas actuante; S y las resistencias: R 

para el estado limite en estudio. La falla ocurre ~1 S>R. Si se conoce las distribuciones de 

probabilidades de la fuerza actuante fstsi y de la resistencia .rH1 .. 1 • la probabilidad de falla puede 

obtenerse a partir de la siguiente expresión. 

(1.2) 

debido a la gran dificultad para determinar las distnbuciones de probabilidades completas de variables 

que son función de diversas vanables alcatonas. el problema se simplifica notablemente si se recurre a 

un planteamiento de ··segundos mornenlos" (29). Es necesario definir una variable que sea función de R 

y S y que mida ta segundad de la cstructur.1, por e1cmplo cualquiera de· las s1gu1en1es vannbles· 

r=R-S. 

n= R/S 

V =ln(R/S), 

s1 r<O hay talla 

si n<1 nay talla 

si V <O hay falla 

(1.3) 

(1-4) 

(1.5) 

Rosenblueth y Esteva ref.(30)explican diversas ventajas al emplear la última de las tres varta.bles. cuyos 

momentos son: 
"' = ln '"ff 

" 1n.~ (1.6) 

c.~= e:, +c.; 
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La confiabilidad puede medirse a través de un valor al que se conoce como -Jndice de confiabilidad. Y 

se denota por p (29) . 

6 presentado en otra forma : !11
R = e/I ,c~-:-c¡ 

n1_.. 

(1.7) 

(1.8) 

Esta expresión indica que diser'ios que arrojen un mismo valor fi tienen una confiabilidad semejante, ó 

bien. si se desea obtener un iÍldice de confiabilidad dado, debcra proporcionarse el faclor de seguridad. 

n1,,, /111s, calculado a part!I"" de (1.8). Se aclara qlJe el procedimiento de segundos momentos sólo 

proporciona una estimación burdn de confiabilidad, pC'ro que permite tomar en cuenta en forma 

cuantitativa el erecto de los factores que en los enfoquPs tr.'.1d1c1onales solo pueden considerarse 

1ntuit1varnente 

Procedimiento para obtener ros factor-es p<uciales de segur-idad. 

Los proced1m1entos de diseño especificados por el reglamento de construccion del d1stnlo redera! 

pr-esentan lo::. entenas de d'ise1ío por resistencia ( d15eño plástico o a la ruptura J. en los cuales se pide 

que se 1-ev1se en forrna independiente la segundad de I~ ._--.structura contra colapso y su comportamiento 

en condiciones de serv100. 

El procedim1en10 para la revisión de segundad se resume en la siguiente expreSJón. 

(1.9) 
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es decir, que se debe revisar para cada combinación de carga que puede afectar la estructura; la suma 

de los efectos de toefas 1as cargas tomadas con sus valores nominales multiplicada por el factor de 

carga, Fe. no exceda la resistencia nominal; f?J. multiplicada por el factor reductivo de resistencia, 

Las fuerzas internas se calculan a través de métodos reconocidos de análisis y sus valores de diseño, 

para la revisión de estados limites de falla. se obtienen rnu/t1phcando Jos valores oblenidos del an.:illsis 

por factores de carga que toman en cuenta ras 1ncert1dumbres en el análisis por factores de c.:.--irga que 

toman en cuentalas 1ncertidurnbrrs en el ;:in;:1lrs1~ y en las cary<-!5 

La resistencia de disef'io (valor nominar 1null1pl1cado por un factor de reducción) !".t' calC\.ila con 

procedimientos que se espeof1can par:i cada rnatenal en las Nonna.'.". Cornµrenientanas(S) a partir de los 

valOf"eS nominales de las propicdadc~ 

No se pretende demostrar que Jos factores de seguncjad d.:}rán !ug;u a d1seiios ópt1n1os: tinicamenle se 

trata de probar que los d1ser)os obt~nido~. para dtsttntos caso-; ~on congruentes en cuanto a que 

proporcionan una confiabilidad seme¡ant•~ Pn .<>1tuaciones qui! 1rnpl1c~1n las m1srnas consecuencias de 

falla. 

Con base en la deduccion de los i·ndiccs de r..ontiab1lidad rmplicllos en el reglamento actual y lambie'n en 

lo que hán obtenido otros autores acerca de la confiab1l•dad de airas regla1nentos. se propone tomar 

para estructuras tipicas y estados llm1te de falla ductil un indice de confiabilidad ¡_1 ==3.9, aumentando a 

4.5 para estructuras cuya falla tenga consccucnc1as cxcepoonaJmente graves y para estados límite de 

falla fnigil. Como la expresión : 

!!~u. -=: •' 11, ,.i •<·;· 

111.~ 
(1.10) 
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está en función de un solo factor de seguridad central. por lo tanto. será necesario replantear1a de 

manera que se puedan deducir factores parciales para carga y resistencia. Por lo tanto se puede hacer 

la siguiente transfor-mación aproximada: 

"
1
" =e~ i/kH e"''21'<, 

"'s 
(1.11) 

donde : a 1 y u 1 son factores de hneatización cuyos valores dependerán de los valores relativos de 

CH.y e_,,.. Para los casos más usuales en q1.1e e_.. es mayor que CH. el coeficiente ª:: puede 

considerarse igual a 0.8 Así es posible separ-ar un ténnino en función de los parámetros de la 

resistencia de otro en funcrón Unicamente de tos parámetros de las cargas. 

El pnmer término dt.! e~ta expresión puede igualarse al pnmer término de la ecuación de diseño , 

obteniendo la siguiente exp1·cs1ón 

F .. ·"J "~ iu,.e ,:,,,~. C'- 12¡ 

A partir de la cual puede dt.~ucirse el factor de carga. 

Para la obtenaón del factor de res4stencia no es necesario recurrir a Ja aproximación de la 

transformación lineal, sino emplear directamente la ec.(1.B) una vez conocido el factor de carga. 



Factor de carga 

A partir de la ec. 1.12: 

F = m.<: e 0 •rc
' s. (1.13) 

Los valores de ms /Sd y de C 5 para la combinación de carga viva y de carga muerta, se han obtenido 

para distintos valores de las dos cargas ref .(29; fig.6). El factor de carga que en la ec. 1.13 corresponde 

p =3.9 y p =4.5 se muestra gráficamente en la ref.(29; fig.8). 

Factores de resistencia 

Para la denvación de los factores de resistencia. previa obtención de los factores de carga. se despeja 

F"- de la ec.1.9 

(1.17) 

Para poder aplicar esta ccuiloón se debe conocer los parametros de las cargas y que dependen de la 

relaoón carga viva a carga muerta. Se puede 1on1ar un valor· rcprcs\~nta1ivo de estos parit.melros como 

1-=0.6 obteniéndose osi 

F, = 1..t • l.33~~e- 1'~'''"" 0 .:!.. (1.16) 

A travéz de medios analit1cos o experimentales. pueden determinarse los parámetros de .-esistencia y 

definir un valor nominal ref (,'l~) que cumpla con la condición: 

R =··-·-!!.!t1 __ 
·' 1 + 2 . .5Cu 

(1. 19) 



susliluyendo esta condición en Ja ecuación puede calcularse el valor del factor reduclivo para distintos 

valores de CH ref. (29, fig.9). 

Para justificar los factores de carga y resistencia propuetos, estos se comparan con los que se deducen 

a partir de un planteamiento probab1/lsta aproximado del diseño estructura/. El planteam1en10 se basa en 

describir las variables Que intervienen en el diseño por medio de estos dos parámetros. uno que mide el 

valor medio de la variable y olro que da una med•da de variabilidad. A través de relaciones aproximadas 

entre ras vanables se determina el factor de segundad de la estructura y un indice de su probabilidad de 

falla. 

Este planteamien10 tiene ciertos defectos, ya que no pe·rm1te tornar en cuenta roda la 1nfoi-maoón de la 

que se puede disponer acerca de la d1stribucion de pi-obab1lidadcs de las vanatJles y no incluye 

aproximaciones que puedan llevar a erTOres S1gn1ticativos en Ja detci-m1nación de la confiabll1dad. Sin 

embargo. se considera Que es el Unico procedimi~nto relativamente simple QtJe se ha dcsarrorrodo hasla 

la feeha para poder juzgar la confiabilidad de ·~stnicturas p;:ira caso~ generales.. 

En el ruturo el desarrollo de los procedimientos protJatJdistas. pcrmilirf.t llegar a formulaciones que, sin 

perder sencillez . den lugar a un diseño m.:is racional. 
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CAPITULO U 

La determinación realista de la respuesta de una estructura de cona-eto reforzado requieC"e del 

conocimiento del comportamiento de los materiales que la componen; cortCC"eto y acero, y de la 

habilidad para Incorporar estas caracteristicas de los matenales dentro de un análisis racional de las 

estructuras. 

Denlro del diseño y con la finalidad de conocer la resistenaa a flexión y la deformación de rmernbros de 

concreto reforzado, es necesano desarrollar un rnodelo de coniportam1ento idealizado de la relación 

esfuerzo-deformación de los matenaJes (€-sto con la finaltddd de simpilf1car cálculos) Dentro de la 

literatura extsten muehos rnodetos desarrollados y propue~tos. v.::nios de Jos cuales son usualmente 

empleados. EJ modelo propuesto por Hognestad (1952) es un modelo sencillo y consta de una pa.-ábola y 

una linea recta 

2.1 RELACION ESFUERZO-DEFORMACIÓN PARA EL CONCRETO 

La resistencia a compresión del concreto se obtiene de alindros con una relación de al!ura a diámetro 

igual a dos. Las resistencias :r.e dctenmnan a los 28 dfas de edad del concreto o a la edad en la que el 

concreto vaya a recibir la carga de serv1eto. La fig.2.2 presenta curvas tipicas esfuerz.o-dcformaaón 

obtenidas de olindros de concre1o c.:lrgados en comprcs1on uniax1.al en una prueba realizada durante 
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varios minutos (8). Las curvas son aproJ(imadamente rectas hasta el 40% de la carga máxima (9). La 

carga máxima se alcanza con una defOnTiación unitaria del orden de 0.002 pero a deformaciones más 

elevadas todavla se trasmiten esfuerzos aunque. so hacen visit)¡es en el concreto la presencia de grietas 

paralelas a la dirección de la carga (9). 

Las cargas repetidas a compresión de elevada 1ntens1dad producen un efecto de histéresis muy 

pronunciado. en las curvas cstuerzos-deforrnaciÓn, segun se vió en inves\igaetones realizadas por 

Karsan y J1rsa. ref.(8 ). la cLirva envolvente es C..."ls1 iUéntica a la curva obtenida de una sota aplicación 

continua de carga. 

La reducción en la res1st1'nc.1a debido a la r,...".lrga '"' larao plaz:;:) esta parcialmente compensada por l.'.l 

propiedad del concrclo d~ cilcanzar una res1s!cnaa mayor a rnayores edades 

La relaaón esfucrzo-deforrT1.ic1ón del concreto e:s runoón del tiempo. La magnitud de deformación del 

coocrcto dcpundc de la cornµos1oón del concreto. el 1ncd10 ambiente y la histona esfuer.z:o-tiempa. 

En este traba10 sú m.1uµ1.1 el rnodclo idealizado par:i la relac1on esfuerzo-Ooformación del conocto 

propu<.!sto por L.L Baker En este modelo para concreto c.onflnado con aros rectangulares. Baker (8) 

recomienda una p.arabol.:i h..ista el esfuerzo máximo, que dt ... pende del gradienle de deformación a traves 
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de la sección, y luego una rama holizontal hasta una deformación del gradiente de deformación y de la 

cuanUa de acero transversal, como se muestra en la fig.2.3. 

fig. :J . .3 Cun:a fi!.~fuc:r=u-dcfi.1rmuc1fín para e:/ r::onr::reto proput?sla pur /Jakcr 

Por otra parte existe otro modelo Que combina muehas de las características de las curvas propuestas 

por otros investigadores, en base a la evidencia experirnenlal existente. conocido como el modelo de 

Kent v Park modificado. el cual considera la resistencia a comprens1on (f"c) en función del 

confinamiento que provee el rcfu1:-r.!o transversal bajo c1ertns condiciones /'-"sí la capacidad de 

deformación del concreto confinado pucd.:- llegar n ser del orden de 10 a 15 veces {a veces mayor) ta 

del concreto no confinado, cs1o depende del porcenta1e de refuerzo transvcr·s.al y Lit: las prop1cdndcs de 

los materiales. acero y concreto 

El 1nodelo considera la rcladón csfucrz:o-deformación del concreto dividida pnnc1palmcnte en dos zonas 

f1g 2 4 (8) y tiene un parámetro 1mpo11an1e denominado" K ·•. el cual loma en cuenta la s.obrcrcsistenon 

que presenla el concreto debido al confinamiento y se obtiene con: 
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donde: 
P.= Volr1mc11.de.ca11creto.medido.hasta.el.perímetro.exterior.de.las.estribos 

Volume11.de.acero.de.refuer:o.tra11sversal 

f,. : Esfuerzo de fluencia de los estribos. 

f' e : Resistencia del cilindro de concf"Cto a compres.ión 

En la fig. 2.4 el segmento AB para t.: .. <0.002*K queda definido por: 

El segmento BC para c .. >0.002-K se obtiene con: 

f' e~ K • f' e( 1- Z(Ec - 0.002 • K)) "'0.2 • K • f' e 

En donde Z es la pendiente de 1a rama descendente de Ja curva para el concreto confinado. dada por: 

z = --------~~~~-;_=:-:--.=-=--=----~-
----3~-~--~/~.:. · · + 3 

p lb" - 0.002 • K 
14.23• f'c- 1000 -1 •\ s,, 

donde: b": Ancho del nUclco de concreto confinado medido hasta el extcnor del refuerzo transversal. 

S,,: Separación cenrro a centro de los estribos 
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rJ=~ª 
.. ,,.i/ 

,,.v --

El módulo de elasticidad es función prinapalmente de la resistencia del concreto y de su peso 

volumétrico. El módulo de elasticidad se puede tomar igual a l 5 1 ooJ_r-;: para concrelos de peso 

normal (Commite ACI 318. 1989), en este traba10 se adopta la relación propuesta por la ref.(9) para 

concretos ciase 1: es deor Ec = 14000jf'~- donde f' e es la resistencia del concreto en kg/c1n;. 

El esfuerzo máximo alcanzado a compresión en el concreto de un miembro~ flexión: f' e, puede diferir 

de la resistencia: .f' e, del cllrndro, debido a la chtercnaa que existe en1re la forma y el tamaño del 

cspeomen cornpnm1do 

En la realidad el concreto no solo se esfuerza en una sola dirección sino en varias. pero en algunos 

casos se justifica una condición de esfuerzo uniaxial 
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2.2 RELACION ESFUERZO-DEFORMACION PARA EL ACERO 

En este trabajo se considera la curva estuerz:o-derormac1ón del acero completa que aparece en la ret.( 

) y que se reproduce en la fig. 2.5 

Básicamente se distinguen tres regiones; 

¡. "' 

!, 
;..._l·-----~·· .. 

Segmento AB válido para el intervalo de comportamiento elástica &"' < t:y se define al esfuerzo a 

tensión ( c. ) por: 

f. =e.E, 

Segmento BC válido para el intervalo ¿· • .::5: c • .$ e..;. definido por: 

f.=f. 

Segmento CD valido para el intervalo ¿• _. S ¿·. S ¿; .. definido por. 
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donde: 

_ [m(&.-c .. )+2 +(c.-c .. )(60-m)] 
f.-f, 6o(&.-c .. )+2 2(30r+I)' 

(f •• /f,.)(30r + 1)' - 60r - 1 

ISr' 
r=c ... -c.,. 

El módulo de elasticidad E.T és aproximadamente 2.000,r:xxJkg/cn11 .f ... =7600kg/cml .c.,,.=0.01 y 

c,...=<>.13. 

Estas curvas presentan una porción 1rnetal eliistic.a lineaJ. una plataforma de cedenaa o f1uenc1a. una 

región de endurecimiento por deformación y finalmente una región donde ocurre la ruptura. Una 

propiedad importante para el acero de refuerzo es el ponto de fluencia y por lo genernl la resistencra a 

fluencia real es algo mayor que el valor cspeaficado 

Gencfalinente la curva se 1deJllZJ corno dos lineas rectas, ignorando la res1s.tcnc1;:i 5upcnor de fluenoa 

y el aumento en el esfuerzo debido al endurecimiento por defornlac1ón. f1g.2 6 Con1un1nente ~e supone 

que el compo11armento esfuerzo-deformaoón para el acero en tensión y cornp1·c51on Es 1dént1co 

En rnuc.has oca~1onc~ por sunpllc.idad se 1deal1.z:a la curva csfuerzo-dc>forn1aaon del acero fonnada por 

dos lineas como se muestra en l<.t fig 2.6. Es1as dos lineas cstan 1·cg1das por la~ dus pnmerns 

ecuaciones expresadas para el antencx- rnoc:Jclo (tig 2.5). Ja única d1(ercnc1a radica en que se dcsprcoa 

el tran10 CD 
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CURVA ESFUERZO DEFORMACION DEL A.CERO 

En este trabajo se utillzarlt el modeto propuesto en la fig.2.6 (3). 

COMPORTAMIENTO BA.JO ESFUERZOS ALTERNADOS 

Uamado "efecto de BauschlngeC- ref.(6) debe ser considerado cu.ando el acero puede estar sujeto a 

plasticidad alternada debido a cacgas repetitivas como es el caso de un sismo, aqui la curva esfuerzo-

deformacion bajo cargas alternadas deja de ser lineal a un esfuerzo mucho mas bajo que la resistencia 

inicial de fluencia fig.5.Ba, este comportamiento esta directamente afectado JX>f" la historia pc-evia de 

defonnación, el tiempo y la temperotl.Jl"'a. Lo idealización frecuentemente usada rama etastlco-fBma 

perfectamente plástica. para las cargas alternadas es solamente una aproximación fig.:.S.6b (8). 

~¡ 
"11,t-7-¡ 

\/ / 
-----:/~-t-' -. 11 

OC:·formoc1on 

/ 1 / ------¡-J 
• (b) 

Fig. 2. 7 é.J.:cto Bauschinger para d oc-ero bajo cargas alternodas. real fa} y ideali::aclOn {b) 
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CAPITULOIU 

3.1 DIFERENCIA ENTRE ESTRUCTURAS DE ACERO V CONCRETO REFORZADO 

El diseñador de estructuras de acero por lo general no se preocupa de las rotaciones en las 

articulaciones plásticas en el instante del colapso inminente. En el colapso. una estructura 

estáticamente indeterminada llega a ser un mecanismo con al menos un grado de libertad, la 

carga limite es estaticmnente determinada y por lo tanto fi:~cilmPnte c..-.lcul;:ida 

Las estn..icturas de concreto reforzado se cornport;,in de m;:mera diferente En las regiones sujetas 

a momento flexionante suficientemente grande, el concreto fluye plóst1carnente en compresión y el 

acero de refuer.z.o fluye en tensión. Estas estrechas rüg1ones pueden ser consideradas como 

articulaciones plásticas. 

En la fractura. la deforrn<Jcion en con1pre~1on del concreto en las fibras de una viga flexionada 

varián de 0.3 a 0.5 %>, debido a qul' e~ae valor .._:s rnuy pcquerlo. el tirn1tc de la capacidad de 

rotación de una articulación plóstiCJ generalmente determina la carQn de falla del miembro. 

El esfuerzo Ultirno de estructuras de concreto relor.z.ado. es alcanzado tan pronto corno se obtiene 

el momento de fractura en unn sección transversal simple. En esta etapa et momento en las otros 

articulaciones son usualmente más pcqLJeñas que el momento de fractura de su respectiva 

sección trJnsversal. 

En esencia la red1stnbuc1ón de nio1nentos flcx1onantcs depende de ln cnpncidad de rotación de las 

articulaciones plásticas . Una redistnbución completa resultante en un mecanismo de colapso es a 

menudo Imposible por la limitación de la capaodad rotacional. 
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3.2 ARTICULACION PLASTICA 

Una de las razones por fa cual las estructuras sopor1an la carga ú/11ma calculada es que en ciertas 

secclónes criticas del miembro se forman ras llamadas "articulaciones ptásticas" o "nudos 

plásticos-. 

Una artjculación p/éstica, es una zona de fluencia debida a flexión de un miembro estructural. 

Aunque su longitud depende de la geometria y la cai-ga: en la mayor parte de los casos. se supone 

que lada la rotación plélstica ocurre en un punto. La longitud de la articulaaón pliisllc.a. 1,,. es la 

rong1tud de la viga sobf"e la cual el momento es mayor que el momento de fluencia mayor /\( 1 

Para el enfoque rnatem3t1co es conveniente aceptar la localización y formaaón del nudo en un 

punto; pero en marcos reales, ya sea de acero ó concreto reforzado. un nudo pláslico se extiende 

a lo largo de oerta longitud de la superficie 1ntcnor o supcnor de la trabe ó en alguna de fas caras 

de la columna: esta longitud normalrnentc es del orden del peralte del miembro en cuestion. 

La manera en que el nudo o art1cufaaón se lleva a cabo es la siguiente· 

Cuando el morncnlo ,\/.aplicado a detenrunada Sección crece más allá de Al,.. la amplitud de la 

zona central disminuye. ten~1iendo el peralte. lz. hacia cero. y por cons1gu1en1e la inercia, E Si .\f 

se acerca aJ valor de .\/,. entonces la curvatura de esta barra tiende a 1nf1n1to 

El comportarn1cn!o de una secr...tón completamente ~astiricada es análogo al de una articulación 

real. con la diferencia que mientras en esta el momento es constantemente nulo. en la articulación 

p1ás1rca se mantiene igual a ,\ f 1. y puede adm11ir rotaciones 11tm1tadas bajo momento constanle. 

P.ara clemplificar la forrnación de la articulación plás11ca so toma una viga s1mplernente apoyada 

con una una carga concentrada [> , actuando aJ centro dcf cJaro. Las regiones donde la viga se ha 



vuelto plástica se muestra en la fig. 3. 1a. La teoria desprecia los efectos de fuerzas cortantes, pero 

estos efectos son pequeños (ref. 18). El diagrama de momento flex1onante es de fonTia triangular 

con un momento flcxionantc máximo; /\,/ ....... , igual a /'L/4 (f1g.3.1b). S1 el momenlo máximo es 

mayor que A! r, pero menor que Jl! ,. , en la parte central de la viga cx1s11ra una región de flujo 

plástico controlado, La variación de la curvatura se muestra en In f1g 3.1c (16). 

p 

<al 
-· ~---z:__.... 
;---· 

M ,. 
=_.:<.- '" 

(b) 

K_ 

A medida que se incrementa la carga y el momenlo f1cx1onnnte se aproxima al rnomento pli\stico 

fl...f ,.. las ..-egiones de plasticidad se extienden desde las onllas hacia el centro de la viga. 

Finalmente cuando .\/,,.~ .. es igual a Af1., la sección transvc1-s.al en la viga está completamente 

plástica fig 3 2 Lo curvatura en el centro de la viga t1C'nde .:\ 1nf1rn10 y tiene lugar un 11LIJO p1ilst1co 

incontro\ado En ese instante se aoola la resistencia de l.:i viga. y queda automa11camen1e 

convertida en un mecanismo (18). 

p 
. -....z---. 

·~-·-~· 
--· 1 __ ,.., __ 

M 

(a) 

(b) 

f•IJ,:.3.2 ..lrl1cu/acl<;,, f'/a ... ·11,·11 1ut.1inr .. ·11t.:Jltrtnada 
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Todo to explicado es válido siempre y cuando no se presente ningún fenómeno que ocasione una 

falla prematura, como puede ser el caso de pandéo general, pandéo local, pandéo lateral, o que la 

sección no cuente con la ductilidad adecuada. 

Por otro lado los giros se conservan dentro de los limites Jmpuestos por el resto de la viga, que se 

mantiene en estado elástico. 

La curva Momento-Curvatura es característica de la articulación plástica y dos hechos son 

importantes (24): 

a) En la curva Momento-Curvatura después de que se alcanza el límite elástico. la curva se 

aproxima rápidamente a la línea horizontal que corresponde al momento plástico. 

b) Existe un incremento indefinido de la curvatura a momento constnnte 

Existe una distribución de la articulación plástica a lo largo de la longitud plástica del miembro. la 

cual depende del tipo de carga que St! esto aplicando y del f.:.ictor de forma de la sección 

Mecanl~mo 

Cuando las poraont!s de los rn1t!n1bros <idy.:.centes a la ort1culnción se pueden mover sin 

inCTernento de carga. se dice que el sistema es un "mcca.nismo·· (2-i) 

Existen ciertos pnnopios que ayudan a entender- el análisis plástico v son. 

1) Una art1culacion phistica f?S una zona de fluenaa debido ;:J. flexión de un miembro estn.Jctur-al. 

2) Las articulaciones ~asticas actuan y se fonnan en puntos de morncn?o máximo. 

3} El laclor de forma es una fuenle de resistencia de r-eserva aniba del límite elástico. 
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3.3 LONGITUD PLASTICA 

Los investigadores han pe-opuesto distintas expresiones empiricas para la longitud equivalente de 

la articulación plástica: 1,., ( ver fig.3.2) y la deformaoón m::ix1ma del concreto e, en la curvatura 

última. 

Se presenta a continuación dos propuestas para c.alcular la longitud plástica • la primera por 

tratarse del autor en estudio y la segunda por la facilidad al obtenerte 

Baker propone lo siguiente (B): 

(a) Para miembros con concreto confinado 

V 

,, = k,k,k,(~Y d ..••...•....•...•..•..•...•.• (3.1) 

Donde: 

k 1 : Parámetro que depende del tipo de acero 

kl= {
0.7 ....... act.•ro.suavc 

O. Q •••.•.•• acero. rolado. en fno 

k 2 : Parcimctro que indica la inrluenc1a de la r....a1·ga axial; e igual a ( 1 + 0.5 ... P,. / P,, ),donde P .. es 

la carga axial ultima del miembro y Po resistencia del miembro somct1do a carga axial Sin 

momento nexionantc. 

k 1 : Parámetro que depende de la resistenc.i¡1 del concreto basado en resultados de pn.JCbaS 

expenmcntales (3) y se recomienda los siguientes valores razonablc1nen1e seguros : 
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{
0.6 ... cuando .. f'c = 420kg/cm 2 

k, = 0.9 ... cuando .. f'c = 140kg/cm 2 

suponiendo: 

f'c= 0.BS'"'(reslstencia del cilindro de ~eto). 

Z = Distancia de la sección critica al punto de inflexión. 

d = Peralte efectivo del miembro. 

Baker a indicado que para el intérvalo de las relaciones l/d y =/d normalmente encontradas en 

Ja practica, 1,. toma valo.-es entre 0Ad y 2.4.d. 

(b) Para miemtros confinados por acero transversal 

En trabajos recientes reportados por Baker (ref.19) se propone una expresión para 9, que implica 

que para los miembros en tensión en parte de la sección. 

'" = 0.8k,k,(;'.i)c ···················· ................................................... (3.2) 

En donde e es la Pf"Ofundidad del eje neutro en et momento Ullimo y la;s otros tienen el mismo 

.significado anterior. 

Para la defonnación pCástica PtOpone lo 5'guienle: 

e,= 0.001{1 +"ºP. +(0.7- IOp,)·~Js o.o ..................................... (3.3) 



Cuando se empléen los va!Of"es anteriores. Baker recomienda que se utilice un bloque de 

esfuerzos de concreto dado por la curva esfuerzo-deformación de la fig.2.3(CapítuJo 11) en que L2 

es el valor límite de la deformación dado por 0.0035 para concreto confinado ó por la ec.(3.3) 

para COf"lCCeto c.onfinado. 

Los resultados de las pruebas para O,. muestran una dispersión considerable debida 

principalmente a la variación de las deformación del concreto en la curvatura última. Baker afirma 

que el valor de B,. dado por las ecuadooes anteriores prupon;.iona una predicción razonablemente 

segura de la rotación plástica disponible. debido a que se han utilizado valores limites seguros. 

Por otra parte al estudiar las publicaciones de Cor1cy y Mattock (ror. 10 y 8) se encuentran dos 

ronnas simples para hallar razonablemente la longitud plástica 1, y la deformación plástica e.. y 

son: 

1, = 0.5d +O.O~= ............•.••••..• (3.4) 

b 
et:'= o.oo3+0.02-;-+o.2p,,. ...............•...... (3.5) 

Donde: 

d: Peralte efectivo del mJemt>R> en cuestión 

Z: Distancia desde la sección critica al punto de inflexión 

b : Ancho de la Sf.."Cdón 

p,,.: Relación del volumen del acero de oonnnamiento {incfuyénctose el acero en 

cornpt"eslón) al volumen do concreto. 
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3.4 REDISTRIBUCION DE MOMENTOS 

Aparte del modesto incremento de carga que se obtiene de la formación de una articulación 

plSstica, otro faCtOf'" que contnbuye a la resistencia de la estructura hiperestittica. cargada aniba 

del limite eléstíco, es la" denominada redistribución de momentos" (14). 

La importancia radica no en como se rcdi~tnbuyen los momentos ~1110 que solamente debe 

reconocerse que efectivamente se redistnbuyen. por otro lado ya no es aplicable la condición de 

continuidad (14). 

La r·edistribución de n1ornentos puede tener una influencia marcada en ta carga maxirna ae una 

estructura estáticamente 1ndeterm1nada . En particular en las estiucturas de concreto reforzado, la 

ductilidad (incursión en el rango inetást1co: retacion dL! li .. l deforrnaaón última a la deformación a la 

pnrnera cedencia)en las pnmeras art1culac1ones que se forman puellen ser insuficientes para 

permitir ta redistnbución completa del momen!o ma>-irno en cada sección cnt1c.:""J Por lo tanto s1 se 

quiere confiar que la redistnbuc1on de mon1t-nlos se lleve acabo lo mc¡or posible, se~ debe asegurar 

la disponibilidad de suficiente ductilidad en ras m11c1Jldc1ones plásticas (14) 

JS 



3.5 RELACION MOMENTO-CURVATURA 

Limitaciones 

En el análisis plástico estructural se supone la formaaón casi simultánea de articulaciones 

plásticas concentradas y esta basado en una relación idealizada muy sim~e fig.3.3 entre el 

momento ,\,f aplicado a un miembro que traba¡a a flexión v la curvatura resultante. if; (25) : 

para: (> < Af < l\1 1 

para: A-1 = ft.I ,. 

La teoría elástica, basada en la relilc1ón srmplif1cada ,\/--=El tiene muchas lim1tac1ones bien 

conocidas. y es de esperarse que la te-oria plástica las tenga también, aunque en general sea.n 

diferentes. a causa de ta €.."xces1va s1mpilf1cación de estas relaciones 

La verdadera rcl::ic1ón T'./lon1cn:o-Curv;-iturzi e<; rnuy c..urn1ik1a. porqi. .. a.' esta ultima dep•~nde no solo 

del momento sino dt! rnu<."Jl.15 otras vanat>lcs tnlcc, C(l'T'.O :.1 ti1stóna dp C31g::Js ;intcnorcs. las 

fuerzas axiales y cortantes. raL0r1 r::IP 3pl1cac1ón d<:- l;i C.-lrqa. t:,'nipo y aUn t1:.~1nperaturd .. entre otros: 

cualquiera de las cualc~~ puecie hacer ca1nb1ar !rt:cue11~cn1c•nte d1cli:-J relación (•n determinada 

sección de la estructur~1 

Obviamente .. en los c.o•sos cspt~c1:~1cs en que estos fac1orc:; sean constantes o desprcoablcs, la 

rclnciOr1 Mom~nto-Curvatur<-1 es con.st3nle en cuatqun~r seccjon v en general se puede tener una 

fonna s1m1lar a la mostrada en la flg.3.3 
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GRAFICA. MOMENTO-CURVATURA IO~ZADA 

A continuación ~e ennumeran tactóres que hacen que esta relación sea diferente a la relación 

ldca\ supuesta por la tcorio plost1ca (2.5). 

1. Las curvaturas c!asllc.a<::> son apreciables. deben incluirse en el anáhsis cte\ comportamiento real 

puesto que son'" causa bas1c.a de que la torn1ac1ori de las art1cu\aetones o regiones plást1c.-os 

no sea s1multane<-1. torn1~indose genera\1T1entu la pnrncta can una car·g.-:1 considerablernen1e 

2. cú/dc debe tunc1 vdt01C'~ 11111:0~ para todn~; IL15 mate1iales reales antes d~ la fall:.i. OL~ In 

anterior resulta q•.JL• t-:\f,·,1,'I debe SP1 u113 lunc1()n continua ;:¡ntes de lci falla. t"\aC1endo 

imposible cualqu1sr ¡)r1.;-¡ulo con10 la 11g 3 3 a 

3. El endurc.c1m1cnto por dcforrnac.1011 ctel acP.ro. ya sea en <!structuras de acero o concreto 

reforzado \1ende a 11.ict..•r ,""?\f/<l/1 positiva. en l.i zona post-ctásttCJ y :l. producir un valor 

1náx.imo de .\f ;1prcc1<.tblcmcntc nlás. grnndo que /\f 1 

4. Cualquier tipo de incst:..1b1hdad o pandeo tiende <.1 reducir el va\0< post-c\astico de <7\.f/c.Y.,~ y a 

prOducir valores n1as b.n¡os que .\f 1 naturallncnte esta etccto cs. más notable en cs\ructur.:'lS 

de acero. 
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5. Cualquier tipo de fractura tiende a limitar el valor mAximo que puede alcanzar (} . la fractura es 

siempre importante en miembros de concteto. y la falla frágil del acero. en caso de que ocurra. 

es obviamente importante. 

Otra limitación de esta simple relación Momento-Curvatura según la teoña plástica consiste en 

que no da un valor explícito de O para cualquier valor de /l./. Por lo tanto, es imposible calcular 

deflexiones usando ésta relación 

Como se sabe el cálculo de las deflcx1oncs l'S unportantc básicarner"tP por dos motivos a menudo 

el ingernero debe hm1tar la deflex1ón de un:l estructura sin tener en cuenta que s.u fesistencia y las 

deflexiones causan un cambio en t<l frnma de la estructura qui~ puec.1(~ a!ectar apreciablemente las 

relaciones geométncas utilizadas. al an::ll1z.ar1n Por lo tanto para obtener las deflexiones se debe 

usar una relación A/ - ,/1 que no se.i .\,' - t,"I plástica y p<lr<l lograr ur1a preetsión completa se 

debe usar además relaciones de fuPr?a ax1.il-detonnaaón axial, fu.~r.'a cortante y delorrnaetón por 

con ante. 

En general toda'.:i estas hrn11ac1onps !l(·n.::h~n a ti;c:ic•.~r que la c . .::1ro.'.l b,-i¡o la cual oc1..11Tc la falla 

estructural i-cal. se3 miis alta o n·a'S b;i¡d ciuP. !a carga de f,;:illa 1in1do- plastic.3 

En el ranoo plii.st1co la rt!lac10n r,.1om('n\o-Curvatura y la magrnlud del momento n1áximo, se 

Obtienen siguiendo los rn1smos proced1rn1~r1tos que en el analls1s elastico, es decir. considerando 

la estructura deformada y obteniendo ~l mornento y la curv.:itura correspondientes para ese 

estádo de defonnación. 

P::ira Obtener la relación Momento-Curvatura paca una determinada sección, se tiene que medir tas 

defonnaC"..iones en la sección crltu .. : ... -i de la v1g.:i de concreto i-üforzado en cuestión , en una corta 

longitud calibrada conlonne se aurnenta 1~1 rnomento tlex1onante hasta la falla. se puede calcular la 

curvatura. 
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La ecuacion Clásfca de la elástica: El= M / t/J proporc¡ona ta ..-elación entre momento CM) y 

curvatura e"'>-

Al aumenta..- el momento. el agrietamiento del concreto ..-educe la rigidez a fleXJón de las 

secciónes, esta ..-educción es mayo..- para Jas secetónes subrefor.z.adas que para las 

sobre..-eforzadas. 

El comportamiento de la seccion despuCs del agnetamiento depende pnnapalmente del 

porcentaje de acero. es asi que las secetónes subretorzadas pn:x1ucen una curva Momento

Curvatura lineal hasta el punto de nuenoa del acero. posteriormente ocurre un aumento grande 

de la curvatura a momento conslante. 

En las secciónes s.obrereforJ:ada:!.. la curva Momento-Curvatufa de1a de ser l1ne~ cuando el 

concreto entra en la parte 1nelastica de la relación esfucrzo-defonnacion. por lo cual la falla será 

frágil. a menos que se confine el concreto con estribos cerrados con esca~ !>cpar-..1c.ió.n entre ello:-.. 

En la práctica para asegurar el comportamiento dúc!d de la sección siempre se l~1d1z3n porcentajes 

de acero inferiores al valo1· coffespondtenle de porcentJ¡e balanceado 

La relación Momento-Curv:itura para una viga reforzada, en que cede el acero a tensión, se puede 

idealizar por una rclac¡on compuesta por tres lineas. la pnmcra. es al agnetamiento. la segunda a 

la fluencia del acero y la tc1cera al limite de dero1mnoón útil del concreto. aunque p...va mayor 

facilidad tambiCn se la 1dcal1..-:a con dos linea~ 

Se vió que una vez que se desarrollan las gnctas. 10 cual sucede en la mayona de las vigas. bajo 

cargas de servicio. la re1nc..10n momenlo-curvatura es cas.i lineal desde la carga cero hasta el inicio 

de fluencia. en consecuenaa. las curvas bilmcalcs son buenas aPf'Qx1maciones para vigas 

inicialmente agnetadas. que se tomara en esle traoojo. 
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En el caso de defonnaciones con miembros con cargas cicJicas. casi todos los datos relatfvos al 

comportamiento inelásllco de ros miembros de concreto reforzado se han obtenido del trabajo 

teórico o de pruebas que se han aplicado cargas monotónicamenle hasta que se alcanza la carga 

máxima. Casi todas las tcofias se bas..ain en un pcr11I suputtslo de deformación lineal sobre el 

peralte de la sección y curvas Esfuerzo-Deformación idealizadas para el concreto y el acero 

Generalmcnle el cielo Momento-Curvatura corresponden a un rango de deformacsones en la fibra 

extrema del miembro. 



CAPITULO IV 

4.1 CALCULO DE CAPACIDAD ROTACIONAL PERMISIBLE 

Se explica el conceplo de articulación ptastica por tensión y por compresión y el incremento en la 

capacidad rotacional en estructuras de concreto refon:ado 

Se definen como rotaaón al cambio total de pend1en1e a lo ta!'go de una pequeña longitud pfástica de un 

miembro ó aJ ángulo de d1sC?ntinu1dad entre las partes olástJcas de los miembros a cada lado de los 

nudos. 

La longitud considerada de un miembro a lo largo de la cual ocurre un comportamiento inelástico con 

curvatura constante. de tal rnanera que el cambio de pendiente es igual al cambio instantaneo de 

pendiente debido al cornpor1amicnto inelástico, es definido como una longitud ptastica I,. equivalente. 

La capacidad rotd'--'Jun,11 de un 1n1c1nbro de concreto es la rota~on angular que el miembro puede rcS1Sllf 

bajo el rnomcnto pl;J.5llco sin que or.-u1Ta una k!lla de pundéo IOC...""11 f'n el nudo plástico La capacidad 

rotacional de un m1e1nbro dado depende del comportamiento 1nelastic-..o del matenal usado. ya sea de 

concreto o acero. de la cantidad de reruerzo long1ludtn<1I la C...""1.nt1rJaa y Pspaci."Jm1ento del refuerzo 

transver.;al y de la c._--¡rga axial. 

Baker deduce y recomienda ecuaciones empiricas par-J calcular la ;-otación penni~blc O,.. En una 

estructura 1acalizad:i, la rotación de los nudos ocurre solo en 1.a fase plastic..11 y por lo lanto 0
1

• es la 

rotación total últin1a menos la rolación elástica a ro largo de la lono1tud pl:l.stica o !ong!lud de fluencia . 

.. , 



oespues de f"ealizar una amplia investigación experimental de miembros de concreto reforzado Bake.- y 

Amarokone (1964) ref_(19) mostraron que la capaadad rotacional Or está sujeta a grandes fluctuacicncs 

aUn cuando los miembros son probados bajo cond1cmncs muy similares; es por esto que en el cálculo de 

tas rotaciones plásticas, ~o puede ser posible usar valores aproximados de O,., que puedan ser 

considerados seguros comparandoloc; c-.on los resultados experimentales. Bakcr y 

Amarof<one(1964) proponen rcf.(19) un conjunto de curvas para el c.31culo de la capaoctad rotacional dC 

los miemb<os de concreto refOf"Z.ado 

Por conveniencia en el céitculo de la rotación tot~I de un nudo puede acep!arse que esta concentrado en 

la sección critica, 

Los nudos plásticos son cJasificados en dos (3) por tensión y por comprexión 

LOS nudos por tensión son aquellos en los cuales la sección está su¡cta a deformaciónes en tef\Slón y en 

compre~ón. el eje neutro permanece dentro de la sección. La rotaoón del nudo p!Ost1co en tensión es 

debido a la fluenaa en ~I acero acompañado por un a.s...:cnso del eje nPu!ro 

Los nudos por compresión son aquellos Que cst.:.tn su¡etos soto a defonnaciones de compresión por lo 

tanto el c1e neutro se encuentra fuera de Ja sección 

•.2 NUDOS POR TENSIOl'J 

La capacidad de rotación depende de la c._-ipacidad de dctor-maaón Ultima ctel concreto. la longitud a lo 

largo de la cual fluye o se plashftca y la posiaon del c¡e neutro en el rnomento de la falla. En la fig 4.1.c 

se muestra un nudo de tensión tip1co en la scccion dt~ apoyo de una viga continua y la fig_4_ 1.d muestra 

una c11stnbuaón ti pica de esfuerzos y dcforrnaooncs en ta se::::ción La pos1oón del CJC neutro cuando el 



acero empieza a fluir está en •a• ( fig 4. 1 .e ) y ascenderá a la posición •b• en el momento de ta falla 

para un incremento do la deformación del concreto entre ta fluencia del acero y la ruptura del concreto 

(&,..>la posición del eje neutro es ·e•. 

1 

1 

(a) 

~

\ 

_\ 

(e) 

~.,--# ..... -
-- ,_ --

(b) 

(d) 

fig. 4. l Nudo pld.\"tico y dt..:fi.•rmuc1ón d.: la s<:cdún 
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Las ~taciones son in"ersamente proporcionales a la profundidad del eje neutro. Baker sugiere et valor 

de k.d como la profundidad del eje neutro para el cambio de defoonación. 

Entonces de la fig 4. 1.c tenemos: 

6 P incremento. de. defonn.ación.en. el.acero.debido. a. la.fluencia 
k.d = d-k.d 

PC>f' lo tanto et incremento en la deformación del acero debido a fluencia es: 

Si l,. es la longit\.J<l plástica del miembro a to largo del cual ocurre la fluencia, sobfo el lado en 

compresión l,. será acortado debido a la fluCncia y sera igual a (/ P - e ,1,. ). Pero en el lado en tensión 

r,. scráalargadoyserá1gua\a lr+t,cp(\-k.,)lku 

De la fig 4. 1.b 

Operando y sustituyendo terminos: 

( 1-k) O d=l l+c --· -1 (1-&) 
P r r k.. P P 



Donde: 

c,I, 
o,= k.d 

O,.: Rotación perTnisible sobre un lado de ta sección critica. 

ku : Proporción de la profundidad del eje neutro en el momento de la falla con 

respecto a la profundidad efectiva. 

/,. : Longitud plilstica o de fluéncla a lo largo de la cual ocurren rotaciones plásticas 

con curvatura constante 

&u: Defonnací6n ultima del concreto 

&cu: Deformación en la fibra cxtrem:i del concreto ni iníclo de fluéncia del acero 

& r- : Incremento de la deformación del concreto en et borde en compresión el cual 

(4.1) 

ocurre bajo incrementos de carga entre la tluéncia del acero y ruptura del conc.-eto. 

Radio de curvatura del borde en cornpre~ón. 

El valor de k.,d puede ser determinado de la condición de que C 11 = Ti.: en la falla. La ec.4.1 es 

tambiCn aplica~c a miembros sujetos a flexocomprcsión en los cu.ales se desarrolla la tensión de tal 

manera que el eje neutro se encuentra dentro de la sección. En este caso el acero puede que no fluya 

pero el concreto en el lado en compresión puede f1uir. 
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'·3 NUDOS EN COMPRESIÓN 

En la fig 4.2 se muestra un nudo lipico en compresión sin esfuerzos en tensión en la sección de una 

unión viga-columna de un marco 

(a) (b) 

fig.4.2 Nudo tip1co an ,·ompr.:.nón 

En éste caso la longitud plástica; l,.. es acortada en ambos lados debido a la fluencia. 

1,. sobreclladodelafluéncia=/r -c"/1' -.t:.i/ 1• 

1,. sobre el otro lado= lr - c.,.lp 

Refiriéndonos a la fig (4.2b), 

donde: 

Or(d., +r)=/1• -D., . ..J,. 
Op, = 1,. - t:n-1,. - OJ/p 

d. : Profundidad de ta sección 

e"' : Diferencia do defonnación a tr.ivcz de la sección de fal1a debido a la plasticidad; 

puedo ser tomado como: (¿·. - ¿·.,,.) 
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Entonces: 

B = 1, - & 9 ,1, = 1,. - c~J,. - &¿I,. 
,. d. +r 

8 
= (/,. -c~,J,.)-(,.-c~t,. -&JI,.) 

" (d., +r)-r 

Así en el caso del nudo en comp.-esión la rotación permisible sobre un lado de la sección critica es: 

0 
= l,.cJ 

p d. 

Se usara los siguientes valores limites, seguros. en las anteriores ecuaciones: 

c ..... = 0.002 

¿· .. = 0.0035 {concreto no confinado) 

¿· .. = 0.012 Buen conflna1mento 

.•.•............•. (4.2) 

4.4 INCREMENTO DE LA CAPACIDAD ROTACIONAL 

La capaadad rotacional pcrrn1~1ble depende de los valores L.· .. , y ¿· ... del concrelo con valores lirrutes Uel 

lado de la segundad pm a 1~·'"' y .':: ... su pu~dcn ot)tcner rotaciones adecuadas en la mayor parte de las 

estructuras de concreto. pero en nlg•inos c<iso .. ,, puede ser nccesano tener mayor capacidad de rotac1on 

para que los nul'10s pl3SllCOS pt.1ed3n forrn.i.r~;c en los lug;:¡res con=;iderndos o esperados (24) 

La capacidad rotacionnl puede srr 1ncn.?rncn1;:ida a un valor mayor colee.ando estribos rnenos espaciádos 

en las zonas de comnres1ón 

Baker mostró que colocando refuc1-zo tranvf!rSal especml. la deformación Ultima de ruptura puede ser 

1ncrcmcnt3do hast.:i un v:llor de O.Ot2 

Baker recomienda la s1gu1ente exprcs1on L·1npinca par.a enconlrar el retuerzo lransversal (3) 
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p,. = sooo(e: -c.f para estribos circulares ······················· ................•.... (4.3a) 

p., = J460o(c~ - e,. )
1 

para estribos rectangulares 

donde c., ·: Oefonnación última del confinamiento del concreto 

e .. : Deformación última de concreto no confinado igual a 0.0035 y 

Vo/unzen.de.estr1bos 
p,, = Volu111en.de.co11creto 

............•..•.••... (4.3b) 

Un valor limite de c., =0.012 há sido recomendado. En este caso las defonnaaoncs son las que se 

presentan dentro el nUcleo confinado y solo debe tomarse en cuenta el nUcleo confinado del concreto en 

los cálculos. 

Para el acero comercial ta deformación de fluencia es alrededor de O 0013 3s1· 

En el c:aso de un nudo en tensión considerando que /,.. es igual a d. para este tipo de nudos: 

e ==-1~=~= c .. =--~:... 
¡> kuJ k k,.. 

0.003 5 º·ºº 1 3 o =---~---
p k., 1- k .. 

El valor max1mo oc k puede ser aproximado .a 0.5 y .:ls1 el valor mirnffio ~Je 0 1• sobre un lado de la 

sección critica es 0.0044 md. por to tanto la rotación pcrmisibte en el nudo sera O 0088 rad (3). 



Colocando estribos especiales, ta rotación pennisible total en un nudo puede ser incrementado a 0.0428 

rad. la rotación total pennisible sobre un lado del nudo es: 

0.012 0.0013 
Or=--¡z:---~=0.0214 rad. 

En el caso de los nudos a compresión. Baker encentro experimentalmente que 1,. varia de O.Sd
0 

a d. 

asi tomando un valor seguro de 1,,. =O.Sd
0

, l<:J capacidad de rotación minima sobre un lado del nudo sera 

igual a: 

0.5d, op = ~(0.0035- 0.0020) = 0.0075 rad. 

Con un armado especial esto puede ser incrementado a : 

O.Sd 0 ep = ~(0.012- o.oo:?O) = 0.005 rad. 

4.5 CALCULO DE RIGIDEZ A FLEXION El 

Para el análisis de estructuras de marcos du concr~to retorzndo, la ng1dez a flexión El de los miembros 

tiene una marcada influünc1a en el c.Lllc.u!o del es!ado dL' csfw:rzo 

Para et anahs1s elástico de estas (${1"l.Jcturao.. 1~1s norrnil~ su-J1crcn qw:;! la rigidez; puede ser caiculada 

utihz.."'lndo cualquiera de las s1gu1cntes reco1nenda.c1ones ( 18) 

LI) La sección de concreto; Toda la St!CClón transversal del concrclo ignorando el acero de refuerzo. 



b) La sección neta: Toda la sección transversal del concreto inc:uyendo el acero en función a la relacion 

modular. 

e) La sección transfDl"mada: La sección transversal del área en compresión del concreto combinada con 

el acero de reuferzo en función a su relación modular. 

La diferenoa entre los valores de El obtenidos siguiendo cu,"llqu1era de las tres recomendaciones no es 

muv considerable. Tal es así que para ciertos marcos bajo condiciones extremas el error en los 

momenlos de análisis debido a las diferentes consideraciones tornadas pé!ra calcular los valores de El 

puede s~r hasta del 30% r"ef (20) 

Investigaciones expe1imcntales rno:>traron que hay una nulable rl-.ducción en la rigidez de los 1n1embros 

de concreto reforzado en el estado Ultimo de carga. ref.(20) 

En el c31culo de Jas rotaciones de las art1culaC".mnes plilst1c.:1s en C'I rn6todo de Baf...er se acepta que los 

1n1embros entre las art1culac1ones pk1st1C3S pern1an0ct:>n t~!dst1c.as y twnt>n una rel.::ioon 1nomcnlo

curvatur"a hneat. fig.3 3 (Capitulo 111). rior lo tanto, la nordC-.: F! <:>n un rrnembro c11trc los nudos plilst1cos 

se ;-acepta que es const;1ntc e 1oual ;11 va!or idca!l.:..:ldO Uel ln1H!e d.1st1cu. co1nu se muestr.:i en la IJl].3 3 

(CaP•lulo 111) {3} 

El valor lirmle claslicos par<1 e! concreto y C'I acr.ro rnostmdn:--~ en L:1s !1auras 2.3 y 2.4 (Capitulo 11) 

aseguran QUE" e: catctJIO de l~1s dclo11n;:iaones y res1slcric1a'i est<in ele! lado dl"" la segt.Jndad comparados 

con los resultados d•~ pnJeb~r, e'"'.pt-nnlPnf.""ll~s (B) 

En rn1embros no agnel."ll105. o>r> 101n.-i ! corno el momento de Inercia dí"I arc'a de la sección alrededor del 

centro1de y el erecto del acero se loma con10 un án~a equ1valPntc del concreto igual a (111- !)veces el 

área de acero. donde 111 es la relaoón de 1nódulos (3). 

Se muestra una peqlJl"i'ia longitud d.; de la zona a compresión su¡eta a Oexi6n en la fig.4.4 
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;. 

¡ . • 

J---~-o· 

fig.4 . ..J .\fu'!mbro ~n fl~u·m 

Por lo tanto para una sección rectangular no-agrietada, el momento de inercia [I] es igual a : 

bd' 
1=12.- + phd 3 (m- l)(l-111 ): .... (4.4) 

Para secciones agrietadas que permanecen en et r~nno e>lilstico. Baker mostró que el cambio de radio de 

curvatura y por consiguiente el momento de 1nercio de una sección podia ser expresada en terminas de 

la defonnaoón del concreto en el lado de compresión del e¡e neutral 

Oc la teoria de ri(•xrón lencmos .'-// I ..:: /:.- .. / r entonces / = .\Ir/E;..- donde 1· es el radio de curvaturu 

del eje neutro. 

La linea CE es paralel:i a la linea AD, por lo que los angulas OOC y BCE son iguales. 

Por lo tanto: a's -= (!:.._'.:_-;_ :::::> _!_ = .!.:..-:_ 
n

1
d r 11

1
d 
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donde: 

ds: Oirerencial de longitud del miembro considerado. 

n,d: Proíundidad del eje neutro 

¿•e: Oeformacion a compresión del concreto, el momento resistente de la sección M 

esta dado por la ecuación; 

r : Radio de curvatura del eje neutro 

sustituyendo 1/r en la relación / = .\Ir/ E .. tenemos: 

por Jo tanto: 

E,..f = A1111d ...................................................................................... (4.5) 
&, 

Considerando una distJibución parabólica del esfuerzo en el concreto el momento resistente de la 

sección A,f esta dado por la ecuación: 

....................................................... (4.6) 

donde: 

a .. : Esfuerzo promedio a co1npres1ón 

n 1d: Profundidad del eie neutro 

un 1d: Profundidad del centro de compresión 

.. : Esfuerzo del concreto en la f1br3 ex1rema en compresion 

................................................... (4.7) 
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Baker sugiere que el valor de 111 puede tomarse como constante a lo largo del miembro y los valores de 

n 1 y M pueden ser calculados para el caso elástico idealizado mostrado en la fig.3.3 (Capitulo 111); E,. 

se toma como el módulo secante para el concreto igual a a.,/ e..... donde e.,. se toma como 0.002 

flg.2.3 (Capitulo 11) y º~ es tomado igual a 0.85cr~ .. (24) . 

Para una viga de sección subrerorzada en la cual el acero fluye antes de que el concreto falle, M 

puede ser calculado como una aproximación con (24): 

Con un valor de a 1 tomado igual al de sección balanceada. ª~ es el esfuer.zo último en tensión 

considerado en el acero. El valor de n 1 considerado para calcular E ,J de la expresión: 

deberá ser el valor correcto para una secoón subreforza.da donde la deformación elilstica del acero es 

idealizada como la mostrada en la fig 2.4 (Capitulo 11) 

Un i-eporte institucional (21) sugiere los siguientes valores limites seguros para a y u para el cálculo de 

Af y E,! . 

r0.6 .. 

ex. -2'~- = lº 55 .. 
ª·· 

u= 0.67 

tJ= OAO 

o.so .. 

f"cu < 211 kg/cm 2 

. . :? l l :::;: f"cu 5 3 5 l. kg / cm~ 

.. ti.:u > 3 5 l. kg/ crn) 
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donde: c.,. =0.002 

El valor de Eel há sido considerado como una constante para una viga agrietada, en la cual el valor 

de E~/ será más grande entre las gnetas que el valor en las grietas mismas y siempre que el 

confinamienlo sea bueno, éste serd igual al valor de la sección no agnetada sobre una pequeña longitud 

entre grietas (3). 

La recomendación de Baker asegura que los valores actuales de pendienles y deflex.iones serán 

menores que los valores calculados. por to que tos cálculos de las deformaciones estan del lado de ta 

seguridad. 
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CAPITULO V 

METODOS GENERALES DE ANALJSIS PLASTICO 

El objeto de éste capitulo es descnbir brevemente los métodos de anilllsis plástico con los que se 

cuenta actualmente en la lileratura. 

El an.3./isis de acuerdo cen el método plástico. debe satisfacer tres condiciones· 

1 - Condiaón de mecanismo: Se alcanza la carga Ultima cuando se forma un mecanismo 

2.- Condición de equilibrio: La suma de las fuerzas y la de los momentos aciuantes son nulas 

3.- Condición de momento plástico: En ningunn sección de ros miembros el momento poará 

ser mayor que el momento plástico de la n11sma. 

Estas condiciones son s11nd;in:~s ;-¡ la-:; dl"l .::in:lll:s.is elástico. el cual requiere de la continuidad. del 

equilibrio y de fas cond1cione>s dl~ esfuer.'O'.> lífllitcs 

En el anillisis pl.'.ist1co. en rcl<ic16n con J.:i continuidad. es justamente la contrana a la que existe en 

el análisis eláslico. tcOncan1entc las ar11culaoones plástic..-""l.S inten-ump~n la continuidad, v 10 que 

se necesita. es qu~ se forrne un ntimcro suficiente de ellas. p:ira permitir Que la estructura. (o 

par1e de ella). se deforn1c corno un rnccanismo. 

Es importante tl:.tccr un.a clara d1stincion entre et disc1)o pJáslico t~n el acero y el diseiio a la 

rcs.tstencia Ultima en el concreto reforzado 
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Para el diseño plástico en acero se hace uso no SOiamente de la teoria pláslica de la flexión (la 

"condición de momento plástico"'), sino que tambrén se hace uso de una rnd1stnbución de los 

momentos (base de la "condición de mecanismo'"). Por otro lado, en el diseño a la 1esi~lcncia 

úllima para estructuras de concreto reforzado. es necesario un anillisis elástico para detcnninar la 

distribución elástica de momentos a través de la estructura. entonces las secciones transversales 

de cada miembro en particular. se proporcionan de acuerdo con la resistencia úllima a la flexión 

requerida en cada una de ellas. Por lo tanto. el d1sei)o a la resish .. ·nc1a últrrna de concreto 

solamente hace uso de una "condición 1nelás1tca de 1non1c1Ho"'. pero no to1na en considcraoón la 

redistribución de ros momentos 

Los dos métodos usuales de anál1s1s ptastico en acero. que se utilizan son los siguientes: 

a) Método del mec.."'lnismo 

b) Método estático (Equ1libno) 

En el pri1ncr método. se supone un mec..~nismo en el mrembro ó la cst1uctura y las ecua~1oncs de 

equ1libno que resultan se rP.suelven para la carga Ullin1n Este valor es solamente correcto si se 

satisface la ""cond1c1ón del mo111ento plástico" 

Por otro lado, en el rnetoc10 estático ó .. rnctodu de cquil1tJno". se construye un d1agr.ima de 

momentos de equilibrio de n1ancra que I\1 ::.; ?'vi P. La c-~rg<.1 úl!nna result.::tnte es e: valor correcto. 

solamente si ;>e 5upus1ero11 articulaciones pl<ist1c..as en número suf1cic:-nte para crear un 

mecanismo 

Cuando en un protJlerna dado se satisfacen los dos teorema:.. In soluc.ión es la correcta. Estos 

importantes tcoren1as 0 pnncip1os de cota supenor y de cola 1nfcnor fuerori dcrnostrados por 

Grcenberg y Progcr. A cont1nuaetón se enuncian los dos pnncip1os. 
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TEOREMA DEL LIMITE SUPERIOR 

Una carga calculada basándose en un mecanismo supuesto. siempre será mayor o al menos igual 

a la verdadera carga última. 

TEOREMA DEL LIMITE INFERIOR 

Una carga calculada basándose en un diagrama supuesto dtl rnon1enros de equilibrio. en al cual 

los momentos no son mayores que Mp. sera monor o a lo rnils igual a la verdadera carga última. 

5.1 ANALISIS POR EL METODO ESTATICO 

El método estático de análisis cs1a basado en el teorema del limite inferior y se describe 

brevemente a continuación 

El objetivo ~s encontrur un diagrama de momentos de equilibrio en el cual M:; f\tlP tal que se 

fonnc en 1.1 estructura un mcc.:::irnsrno El proc:edirniento es C'I s1ou1en1e· 

( 1) Selecc...iónesc los momentos hipercstñticos 

(2) D1bú1ese un d1agrarna de momenlos para la estn.1cltJr.::l 1sostahca. 

(3) DrbúJese un diagran1n de momlo!ntos parn Ja estructur<.J cargada con los momentos 

h1pcrestaticos . 

(4) Esbóccse un d1agran1a do momentos conlpuestos de tal modo que se forme un 

mecanismo (drbújesc el mccan;smo) 

(5) Calcúlese d valor dt' Id carga Ultima rcsolv1cndo la~ PCUaoones de cqu1llbno 

(6) Compruébese que M ::S:: l\1p. 
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5.2 ANAUSIS POR EL METODO DEL MECANISMO 

A medida que el número de elementos h1percstál1cos en tinil estructura se incrementa. el número 

de pos.ibles mecanismos de ralla también mcn.·rnenta Asi puede resullar más dificil constn.ur el 

diagrama correcto de rnomenlos de cqullibno Pnra tales casos el aná/1s1s de plast1co puede 

efectuarse mecl1ante el mt'!todo del n1cc.."lnisn10. obtcruéndose vanos "lím1les superiores" de la 

carga correcta para los diferentes mt"carusmos posibles. El mecanismo correcto sera aquel del 

que se obtenga Ja rncnor c...•roa posible (TeDrema dd Limite Supenor) y para el cual, los 

momentos no exced.:1n el valor dt._•I rnon1en!~ p!J:;>~1co del momcnlo en ninguna sección de la 

estructura (Teorema del Limite lnfenor) Asi e! ObJClivo es encontrar un mecanismo tal que no 

viole la condición del rno1nen10 p!iis1ico 

METODO DEL MECANISMO 

Encontrar un mecanismo (indePt"'nd1ente o cornpue!>to) tal que l\·I :S 1\-1 P 

( 1) Detcrmincso la IOCilli;zaQón de fas po~1blcs art1et..il~c1oncs plas!1cas(puntos de 

carga, conexiones. puntos df.' !uer.:-:."l conantc nula en claros. de vigas Dajo cargas 

drshibuidas). 

(2) Se/ecaónense /os rnccan1sn10~• posible~> tanlo 1ndepend1en1es como compues1os. 

(3) Resuélvanse la ecuación de equl!rbno (mctodo dt."' los dPsp!a7<"lm1entos virtuales) 

para la carga minirna 

(4) Veririquesc que M::; Mí' en tCKlilS !ns secciones 
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5.3 OTROS METODOS DE ANALISIS 

Además de los métodos estático y de mecanismo, existen otras técnicas para detenninar la carga 

última que una estructura puedo soportar. SI el marco es hiper-estático, existen varios métodos 

convenientes para determinar una posible configuración de equilibrio; 

a) Método de Tanteos 

b) Método de blanceo de momentos 

c) MCtodo semigráfico 

Ninguno de estos métodos proporaona el diagrama de rnornentos .. exacto" de la poraón 

hiperestáttca de la estnJctura. sin embargo. aunque st.~ Y1olc la condioón de continuidad. estos 

métodos proporcionan diagramas de n1omentos que se encuN1tr.Jn en cqu!11bno con las C.'.'lraas y si 

no violan la condición de momento plástico representan L1n limite 1nfenor. por lo que son 

adecuados para estos fines. 

En particular dos de diehos rnétodos son el "Mtc!todo dt~ 1.:-is Des1gu;-ildade:; .. y un;:-i tt~allca de 

pseudo ""d1stnbución de n1on1entos" Aunque fHTlbos. rr1t.·lOdCJ:-. ~~onde interés p,ira c11~rtos problemas 

estructurales, en la mayoria de los caso5 los dos rn1:todos dcscntos (método de los n1ec."lnismos y 

el mCtodo estático} son suficientes. 
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CAPITULO VI 

ANALISIS DE CARGA ULTIMA 

En los años cincuenta apareció un boletin que producia el diseño por d :-nñtcxJo do la carga Ultima 

para eslructuras de concreto reforzado cornp3rado con la teoría conocida como 13 teoria de 

articulaciones plásticas para estructuras de acero desarrollado por el profesor J F Baker y sus 

COiegas en Cambridge. En ese entonces el concreto reforzado parecia ser dernas1ado cornpleJO y 

dificil de comparar un matendl de igual Ir.atamiento. J.F.Ba1<..er estuvo dcs;:inollando el mé!odo de 

diseño al 1im1te desde la década de 1os cuarenta 

De esta manera tres fac:tores in1portantcs cme~ieron de estas mve<>t1Qac1ones en el Imperial 

College, los cuales son reportados con mayor detalle en dos paper..; en 1951 y 1953 

respectivamente publicado por A L.L. Baker (10) y (11). Para propos1los prácticos estos tres 

factores son: 

1. La distribución de las <1t'fonnzic1onc:; de concreto rcforL:ado !>Ujeto a con1µrt."~1on en un miembro 

en flexión puedo ser tornado como !in('al incluso c-n el r.::ingo plasl1co 

2. El concrelo no confinado a!c."'.lnza su esfu~rzo n1<1x1tno cuando se p1 esenta unn defonnación 

minima de 0.002 

3. El concreto confinado con cstnbos cerrados y poco espacwdos puede sei- cargado a 

compresión sin pc-rder su esfuerzo efectivo cuando la deformación·~~· del orden de 0.015. 

Estos factores hacen posible el c._;fculo de las deforrnaoones y por consiguiente el de la 

d1stnbuClón de rnornentos. 
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Matemálicamente. la coocepción ideal de un ni.Ido plástico da una simple y naluraj aplicación de 

fas ecuaciones elásticas generales atribuidas a MUlfer-Breslau. 

6.1 METODO DE BAKER: ANALISIS POR CARGA ULTIMA 

Se presenta el metodo de an3/1s1s ,::<:ir carga U1!1ma propuesta por A.L.L Baker. profesor del 

Imperial Collcge, Londres; Bakcr propuso este método pnncipalmente para estructuras de concreto 

reforzado. Comúnmenle se conoce ar rnt"IOdo conio la "leona de c-..arga u/luna de Saker y se basa 

en la observación del comportnm1ento rni>la~trco de la:-. eslructuras ele C0'"1C<Clo reforzado 

El estudio realizado por Bakcr es nguroso y prnducto de numerosas pruebas experimentales. Así 

la ecuación básica de Bak.er, es gcnercil y ap11c.able a toda estn.Jctun:i indclcrrninada que no este 

sujeta a fa!iga 

Algunas de las v~"?ntaJd:> del metOdo son 

1. Las rotaciones del nudo seran c.tilcuJad~Vi y rcv1S-<'ldas Uc !JI fornia quú !">Can razonables. De 

esta manera el diseñador esta s1crnprP consciente df"!> las de>torrnac1ones de la estructura. 

2. La posición de los nudos puede !>er propuesto po• el d1señ.-::idor arbitranamente en la secc¡ón 

apropiada, que tenga el rnon1ento rn:ixuno en el an.:::i/rs1s c!ús11co Esto es pos.ble en estructuras 

de concreto reforzado ya que los rnzcrnbros pueden ser chser1i1dos par<i sor mf1s rc.::;istente o 

pan:i tallar en cualquier se-cción. 1n<";remen!ando o dec-...rcn1cnt<"lndo respcct1vamt:"nte el acero de 

refuerzo, sin una apreciabfe alterac.1011 de la ng1dez de Jos miembros 

3. Cuando se d1seila urkz estructura cJc concrclo reforzado de acuerdo al .nnii!1s1s ú/f1n10, es muy 

importante revisar t;:i estructura po• cond1oont'.!'s de scnnao hilJO c.-Jrgas de lraba¡o, es dccir que 



la estructura no se agriele en demasia y que las defonnaciones se encuentren por debajo de 

fas pennisibles bajo condiciones nonnales de carga. 

EJ método de Baker puede ser utilizado para diseñar una estructura Que salisfaga ambas 

condiciones: de carga Ültirna y carga de trabajo como se cxpflcara mas adelante 

6.2 GRADO DE HIPERESTATICIOAD O INDETERMfNACION 

Al utilizar el mCtodo de Bak.er. es ncccsano t.'I c...oncx:.im1cnto del grado de ri1pcrestaticidad o 

indeterminación de l.:& es1ructura en estudro. por lo que se propone un mCtodo s.i1nple para 

encontrar1o. 

Se dice que una estructura en dos dimensiones es estilticamente determinada si la resulta.nle de 

todas las acciones {Momentos. Cort.:mlcs y Axiales) pueden ser detenninacsas en cualquier sección 

a partir de las tres cond1c1oncs de la estática 

'"i:.H ~o 
¿:_¡-~o 

2:_;.\f ~o 

En Ja pr..lct1ca mueh<.:i'.'.> veces las tres ecuaciones de la estática 

(6.1) 

solas no son suficientes para 

detenninar las acciones resultantes <.'n las estructuras, entonces se dice que c-stas cstnicturas 

están "est;it1con1ente 1ndeterrn1nadas·· o ··estáticamente redund:Jntes ... 

El grado de in<Jetenn1naaón .'\', put~de ser del•na10 corno el número de ecuaciones adioonales 

rcquendos para h:lct?r pó!i1blc la detcrn~1r,d<.;1on de las acciones resultnnlcs en cualquier- sccc1on de 

la estructura. 



Grado de indeterminación en vigas 

Una viga en can1iliver y una viga de un solo daro simplemente apoyada son las únicas vigas 

estáticamente detef"fTlinadas. El grado de indeterminación de una viga empotrada o continua 

puede ser calculada según la siguiente .-cgla· 

N = FR + E.t\-f - 2 ... (6.2) 

En donde . N: Grado de indeterminación 

R: Número de reacciones verticales 

EA.-/: Número de momentos en tos extremos 

Grado de indeterminación en marcos 

Flg 6 I .\Ja .. ,·o de .'flete ruvcl~x 

Una regla simple paca calcular la indetenmnaaón estática en el caso de un marco rigldo es: 

N=3*NC-NL ... 

En donde: NC: Número de tableros (circuitos c~rrado~) rig 6.1 

NL: NUmcro de reacciones au"5cntes en la base 

··································· (6.3) 

6) 



El ténnino de NL se define co1no la ausencia de cualquier reacción. ya sea vertical. hOrizontal o 

momento. por ejemplo en un nudo el momento está ausente y por lo tanto este tiene ,VL=1 un 

apoyo rodado tiene ,VL=2 porque ambos, momento y fuerza honzontaJ est.rin ausentes Un 

extremo libre tiene .'VL=3 

6.3 METODO DE COEFICIENTES DE INFLUENCIA PARA ANALISJS ELASTICO 

Para el cálculo de dcrormaaones. Bak.er propone fas ecuaooncs etásllcas eslándar ba.~das en la 

compatibilidad de desplazarrnt?ntos 

Una estructura N veces estaticamcntc indeterminada en estado elástico puede ser heeho 

estáticamente detcnn1nada 111Sf>r10ndo N orticular...1ones en posiciones prefi1adas de tal manera que 

la estructuro no llegue .-::1 convcrtir:>e en un rneC"'-."lnismo parci:il o total. 

Los momentos requcndos en ros nudos p¡ira rnantener la conl1nu1dad de desplazamientos pueden 

ser calculados dt~ la cond1c1on de que ba¡o tas c.-irgas extemas y Jos momentos incógnilas se 

mantenga en los nud'os l.:i con!1nu1d.'.ld de Jos desplazamientos en cada una de ras partes de la 

estructura. 

Es1e es un rnClodo rnuy conocido Pn el anahsis L~st~cturat L'n el C<.150 de estructuras el;;.1st1c..:-is 

estáticamente indetcnnrn.'.ldas y se conoce !<.'lmb1Cn con el nombre de ~ MCtOdo de energía de 

deformación- , ·MelOdo de defonnaooncs cons1slentes - , ·MétOdo de coeficientes de influencia· . 

entre otros. 



6.4 OBTENCION DE LA ECUACION FUNDAMENTAL ELASTICA 

El método general para la obtención de la c....~ación estática es como sigue 

En una estructura .V -veces estáticamente indetcrrrunada, se COiocan ,V nudos en posietones 

predetenn1nadas de tal rnanera que sea estót1comente dctcnninada. Se acepta la existencia de ,v 
momentos fleXJonantes 1ncógrntas iguales y de sentido contrano .\J 1 + .\J ~ +. . ... +X V• 

actuando a cada lado de los nudos; los rnonwntos rlex1onantcs seran iguales en magnitud a los 

momentos elásticos actuanlcs en esas secciones debidas a las cargas apllciidas 

Considerando una secaon a - a en la estructura. el rnomcnlo tola! A/ ~ctuantc en la seeción será 

el debido a las cargas aplicadas externamente y a los momentos 1ntemos tomados 

... +.\"" ... en cada nudo . 

. \/=.\fo+ .\/ 1 X 1 + A/ 1 ,\/~ + .. . ... +Af_,.. .... \'"_, . (6.4) 

donde A/o; es el momento de la sección a-a debido a las cargas externas en una estructura 

estaticamente determinada .. \/ 1 • • \11 •••• \1 .... : son los momenlos en Ja sec.c1on a-a debido a 

1os momentos urntanos insertado!'. en 1os nudos y A/ 1 .\-1 es el mo1nen10 en la scc.aon 

considerada debido al rnomcnto desconocido .\" 1 en el nudo 1. 

Cuando solamente se considera la flexión. despreciando los otros electos. la energia de 

defonnación total (U 1 auqu1nC!a de la estructura debido a las cargas aplicadas puede expresarse 

como sigue: 

lJ = >""' J-1'-!·ds ...._" 2EI . ..... (6.5) 



En donde ds es una diferencial de longitud del miembro. La integral se lleva a cabo sobf'e cada 

miembro y todos los miembros de ta estructura se incluyen en la sumaloria. 

La estn.JCtura deber.i mantener compahbilidad de desplazamientos entonces aplicando ya sea el 

principio de la energía de deformación mínima o el '"Teorema de Castigliano- de trabajo Ultimo, las 

denvadas parciales de la encrgia total de deforn1ac.ión U con respecto al momento .Yi 

considerado en cualquier nudo~¡" deberá ser iguales a cero 

por lo tanto : 

,v 
- =0 cuando1=1.2.3 
c"?Yi 

o .V ... ---- (6.6) 

Z:f ~\f(¿7'; <'~] ds =O .. ---- -----------·--·-- ..............••. (6.7) 

Entonces diferenciando la ec.(6.4) obtenemos 

ª"' -~= Af1 
t':.\'1 

por lo tanto sustituyendo en cc.(6. 7) tenemos: 

sustituyendo a AJ de ec.(6.4) en ec.(6.8) 

-- -······-·····-- ··········-··:········-···· (6.8) 

Jl.,fi •......•.. ········••••·• (6.9) 

... A-1.) Ef ds=O 



Esta ecuación asegura la continuidad de desplazamientos. es decir para las consideraciones 

elásticas, la rotación reJauva en cada nudo debido a las car-gas cxtemas y a todos los momentos 

considerados en los nudos 1 a N deberán ser Igual a cero. 

Haciendo: 

_ "\-MoM1 
bio= ...::::.-J---ds 

o EI 

&k = 2:J MkMi ds 
0 El 

Entonces la ec.(6. 9) puede ser escrita como 

donde: 

Oio + i;fükXk ,_, 
i=l.2 •....... N 

k = 1.2,.. . .. N 

(6.10) 

Para una estructura dada no solo eXJste un conjunto único de valores r5,, ya que la estructura 

podria ser hecha estaticamente drtennin:ida de muchas- formas diferentes considerando diferentes 

posiciones para los nudos 

Para una estructura ,V -vece~ cslahcamente mdeterm1na~a. se obtiene una ecuación para cada 

uno de los nudos. dando ,V ccudc1oncs 

<'>1u +.._)
0

11·\'I -i ,'i°l::·\'!+ 

Ó::o +t"i11·\'1 +S::l"\'"::+ 

.<.'>1-.· .\- ... =0 

.. á'l-. .. \'.., =O 

<-'i.v 0 +8 .... 1 .Y", +t.5..-.:.\'2 + .......... i'>_..,, . .,'\" =O 
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en estas ecuaciones ó .. y c5,,, son conocidos y los valores de X 1 + X 2 + ..... .... +X..,,. son 

incógnitas, es decir hay N incógnitas en N ecuaciones. Asi resdv1endo las ecuaciones se 

pueden obtener los momentos flexionantcs elásticos A'1 +X,+ ...... .. +XN e insertando eslos 

vaJores en la ec.(6.4) se podria graficar la distnbución de los momenlos flexlonantes para una 

estn.lciura estáticarnenle indeterminada 

6.5 SIGNIFICADO FISICO DE LOS TERMINOS c5,.. y c5,,, 

La ecuación 6.10 puede ser escrita como· 

(5.11) 

Del Teorema de Casligliano sabemos Que las derivadas pan::1a1es de la energía total de 

defo.-mación con respecto a cualquier fuerza aa el desplazamiento en la direcc.ión de la rucrza En 

este caso la fuerza .\"1 es un momento. por lo tanto el desplazamiento dado sera una rotnc1ón 

relaUva. 

Si se acep1a que la distribución de los momentos debido '3 las cargas aplicadas csla actuando 

sobre la estructura heeha estaticamente dntcrmrnada, suponiendo • .\'·1 = ... L, = ... = .. \'.., =O 

entonces: 

«V 
~=·'i,., 

por lo tanto fis1camentc S.,, es la rotación relativa producida por el i---ésimo nudO debtdo a cargas 

extemas. 
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De igual manera si todos los momentos tomadas O,,. . excepto digamos X, . son hechos igual a 

cero y tambien se considera la carga externa Igual a cero, entonces: 

¿:u 
aYi =O,,X, 

Por to lanlo O;, es Ja rotación relativa en eJ i-éslmo nudo debido a un momento ünico y unitario, 

en el nudo s. 

Ce Jo anterior, es Claro quo ó,,. representa la rotación relativa en ef i-ésJmo nudo debido al 

momento unitario en el k-ésimo nudo . 

Del leot"cma de redpr"Ocid.ad do Maxv.ielf, la rotación relativa en et k-ésimo nudo debido al 

mOCTiento unitario en eJ i-és;mo nudo deberá ser igual a la rotación relativa en el i-ésimo nudo 

debido a un mocncnto unitarlo en el k-ésimo nudo; es decir Óa = Ou• Jo c:ua! tombien se ve que es 

cierto a partir de ta definición de S..,.. 

Estos coeficientes '-"u. son llamados ·coeficientes de lnnUt...~a'" ya que ellos representan el 

desP'azamiento en Cl.J3Jquicr sección debido a la acción uoitarfa (com..:. un momento) en otra 

sección. 

Los coeficientes do Influencia ó,,. estan dados por. 

LtA-r~,ds .......................................................... (e.12i 
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a cual es la integración del producto de tas ocdenadas del diagrama de M, y el diagrama de M, 

a través de la astnJCtura. con ds como variable horizontal medida a lo largo del miembfo. M, y 

M A son siempre dibujada$ noc-rnale!!. a los mlembf'Os_ La tabla 6. 1 muestra los valOf"es del 

producto de las integrales. J /+.{, M, ds para los casos de figuras geométricas simples y 

Tabla 6.1 Produc:to de b. intreral J M,M,ds 

M, c-J:· .:¡-~ /]' ---------- 1 
,.-----·~~· !' L_ ____ ~\ i ' 

M; ----

c=li· 
lac ~lac ~lac 7'-jlac 

·I~ 
~lac ~lac ~1ac }'jtac 

~¡, 
)'itac ~lac /~la.e }'j tac 

~¡o 
7jtac ~lac ~tac Yislac 

----

Convención de signos 

Cuando M, Y /\f, están sobre el O\lsmo lado del miembro el vaJOt" de la integración c5 ~ es 

positivo. Cuando /\(
1 

y Al,. están de tos lados. opuestos es negativo; ya que ambos M, y M, 

pueden lener el mismo signo negativo. 
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6.6 PRINCIPIOS DE ANALISIS POR CARGA ULTIMA Y ECUACION GENERAL DE BAKER 

Cuando so Jncremcnla las cargas aplicadas. las seecioncs sujetas a mayor esfuerzo en el rango 

elilstico llegarán a plastificarse y se comportarán como articulaciones con rnomenlos flexionantes 

conocidos iguales y de sentido c.ontrano. acluando sobre el miembro a cada lado de la 

articulación. 

Para cualquier ~stema particular de cargas. los nudos plásticos se desarrollaran siempre en los 

mismos puntos. en la misma sucesión y ba¡o el mismo estado de cargas 

Una estructura ,y veces cstitt1c.:J.rncnte indeterminada se convertrra estáticamente determinada 

cuando se forme la ~V -esi1na an1culacion pl<istica. permaneciendo la estn.ictura estable. 

Posleno.-mcnte cuando la c...---.1ga es incrementada la estructura se colapsará formándose el 

mecanismo con la fom1aoón de una o rnas articulac¡ones 

Baker sugiere que 4 Cu;1ndo una e•.;truc!LJJ;t .:i des.arrr:>ll;ldO :;.ut;acnt~ an1culacro~1cs que la hagan 

cst3tican1entc del•'.!rn11n.ada. t~st;:.1 ¡.ut:'d'.' ser tratad.3 cerno ~,1 fuera t1ect~~ estdticamen!e 

delerrn1nada en la fonna convcnaon;:i1 con l<l 1nsen;1ón en la~ ~ecc1ones articuladas. de nudos sin 

fricción con un par igual y de sentido contrano actuando en cada .:nticufilaon !.Obre los miernbros 

adyacentes eslos, los pares seran 11.)uaies a !os 1non1e-ntos pl;:.i~t1cos re!>1stentcs en las secciones" 

Estos momentos. pl3stico~ to1naúo~ ~·n !os. nudos 1.2.3. tV !>-Drl denotados por 

~V. +~Y~+. + _ \;·'" y se acepta QlJC pcrrnancccn constanle~ d lo largo del 1nacm~nto de la 

defonnación de la estructurn, a.si tenemos una s1tu.'.lCJOn muy simtlnr a la de: análisis elástico de 

estnx:turas explicado antcnorrnente (scccion 6.-1), la drfcrcnc1a s~ra que lodos los momentos 

desconOcidos .\·1 + .\:.·~ +_ ...... +.\·... o:;e suponen conocidos e iguales al má.iorno rnomento 

pt<ist1co de las secciones .\-, + ·'-°i +. +~\-" 
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Pero la condición de continuidad de desplazamientos no son satisfechas en las ar1iculaciones 

debido a la rotación de estas secciones. Se acepta que estas rotaciones melásticas están 

concentradas en los nudos y se acepta localmente un cambio de curvaturd 

Cada una de las panes de la estructura. excepto las sec;ciones aniculodas. se comportan 

elásticamente durante la aplicación de la carga úlltrna de colapso sobre la estn.Jctura. 

Por lo tanto. la dcnvada de la energia de dcf0f"mac1ón tata.\ lJ con respecto a un momento plástico 

X, considerado, en cualquier nudo··¡ .. es igualada a la rot<lción inelástlc.a en dicho nudo, en vez. 

de ser igualada a cero 

. (6.14) 

Donde , es la rotación relativa de la secc16n con respecto a una sección adyacente en el nudo 

'í .. , debido a las c.Drga externas y a los momentos ptñsticos actuando sobre cada nudo 

La rot3ci6n en los extremos de los miembros ;ldy¡..¡ccntes a 1as articulac.iones debtdo a cargas 

externas serc'n más grandes que 10:>. debidos ~-\ rr1orncnto plast1co en les nudo~ 

A.si la rotación resultante en c...,dn nudo es optH".c,to en dirección al 1nornt~nto pl:J.st1co actuante en el 

nudo. Por lo tanto la en ecuación antcnor se iguala L 1./ / < ".\-, n -· tJ, 

entonces: 

Como se vió antenormente. sustituyendo para A/. ,'i,.,. ó,.,. en In ecuación antenC>r". 



liio + "t,o,.x* =-o, ................. . . .................... (6.15) 

Entonces la ecuación general (6. 10) es modificada a la condición plástica. Así para la estructura 

con N articulaciones pli&stícas. se pueden escribir N ecuaciones como: 

ó 10 +8 11 .Y1 +ó 12 X 2 + ... áa...,.V,.,=-01 

8 20 +6 11 .\" 1 +622 X 2 + ... ..... 6-:. ...... \'" . .,. =-o, 
.............. (6.16) 

Donde 1.2.3 ... N indican las art1cutaciones p1ast1c.as 1ndiv1duales y .\'" 1 + X 2 + .......... +X .• , 

indican la magnitud de los momentos considerados en estos nudos. 

El sistema de ecuaciones mostrado en 6. 16, es aplicable a texto tipo de estructuras estáticamente 

indetenninadas incluyenc.Jo c5tructuras preesfon::adas que no presenten considerables efectos de 

fatiga. 

Baker sugiere un rnéto<lo 1tPrat1vo pJr<..1 el d1so..•1lo. el CU<1l se explica a conltnuaoón 

Se escogen valores arb1tranos para los momentos plásticos ,\· ! ·+· .\· ~-+. ... +~\.~ .... y se 

calCl.Jlan las rotaaoncs pl.:i.sticas 0 1 ,Uz •. ... U.._. J part10 del sistema de ecuaciones lineales 

planteados anterionneole. Si los valores obtenidos de las rutac~one~ plast1c..--¡s son posativos y 

meflC>f"cs que los valores pcrm1siblcs entonces los vaior·es escogidos p.:ira .\· pueden ser ut1hz.ados 

en el d1scrlo. caso contrario los valores de .!i? ~n ajustados hasta que los valoocs obtcrndos de U 

sean positivos y mC'norcs que el valor permisible. 



De acuerdo con el sistema de ecuociones es lógico ajustar }? _ cuando O_ es rnayDf' que el 

permiSible. El valor poSltivo de O indica que la articulaaón se formó en ta posición elegida para 

el nudo a la hora de pr-opone.- el valor de .\"' Es muy importante graticar- \os momentos 

flexionantes correctamente sobre el lado en tensión de los miembros. Esto se logra considerando 

la dirección de x· tal que este rote los extremos de los miembros adyacentes en direcoón 

opuesta a las rutaciones de los nudos debido a ca.rgas cxte1nas_ Una rnala consideración en la 

dirección de .li:--; puede dar valores ncgah .... os par --1 tJ en e\ s1stem;:i de ecuaciones. El valor 

negativo de O puede ser cambiado a po~tivo carnt}1~u~do la d1rccüón de .\· C113ndo e! valor de O 

es negallvo para valores positivos de .\~ en un nudo s1grnfic..-i que ese nudo no se formara en la 

posición escog1 da 

La distribución de los rnomcntos flcxionantes a lo largo de la estructura en cond1ClÓl'I última es 

obtenido de la superpos1aón de los momentos tlcx1onant•~s debidos a c.arga5 externas sobre los 

valores finales de los momentos plásticos. 

La d1fercnoa cnlre el diseño de una estruclur .1 t1•: concreto rclOt7ado n-veccs 1~stat1c.a1ncnte 

1ndctcrm1nada por el mclodo de tos coel1ae11tes d·~ 1nllucn ... ~1a .11 rnétodo propuesto por Baker para 

condiciones úlhn1ns es que en la pnrncra parn un c.or11unto de ,V -cCUJoones 51n1L1ltáne.as C.."lda 

ecu.ioon tiene /\.' 1ncógn1tas en c..,-ida ecuac,1on 'lU'--' del.)._•rán ~cr rc~uc!ta5 1n1entras que en el 

1nCtodo de Bakcr ,V -ccu.aciones SOio involucran 11na 1ncógn1la en cad;:i ccuaaon que sea 

evaluada. Por lo que el método de Baker es nKls ~;implt! que_~ la aprox.unaetón e\astica 



6.7 ELECCION DEL VALOR ARBITRARIO DE :y 

El valor arbitrario de X es escogido con la finalidad de 1encr una d1stnbución de momentos 

racional en el estado Ultimo. esto es que. las vigas rectangulares deberán tener igual momento en 

los apoyos y en el centro del claro debido a las r.argas verticales, rmcntras que las columnas 

deben tener igual momento tanto en la parte supcnor como en la parte inrerior debido a cargas 

laterales. Por lo tanto el pnmer valor de tanteo para .\" se considera como se explica a 

continuación 

A) Cargas verticales 

1 Para las vigas 1ntenorcs. ios rnornentos en los ex-1remos v en el centro del ciara son iguales. 

11 Para vigas eX1emas. los momentos de empotra1n1ento en los extremos serán distribuidos entre 

la viga y la columna en proporaón a sus rigideces. 

B) Cargas laterales 

Los puntos de 1nnex1ón er1 l;::is colurnnas como e;n ti-abes, excepto en una viga extrema, son 

centrales y la fuerza O..'"l1tar1tc total debido a sismo o v1en10 es d1v1d1da a lo !aroo de la columna en 

proporción a la ng1dc:- clL" la c:o!umn;1 

Entonces el pnrner tanteo de valor de .\· SE.•ra la suma de los momentos de las cargas verticales y 

laterales corno se cons.1doro ;¡ntenormente.La elección del valor de .'"\° puede ser apoyado 

también por un conveniente detallado de refuerzo. En secciones donde el refuerzo es excesivo, 

los mo1nentos pueden ser· rcduados 
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6.B ELECCION DE LA POSICIÓN DE LOS NUDOS 

Se debe elegir N nudos para utilizar un con1unto de N ecuaciones. No es necesano obtener la 

posición de tos nudos por el metodo desarroUado para estructuras de acero. Los nudos plélst1cos 

pueden considerarse en las secciones que tiene rn{1x1rnos momentos en el an<illsis elastico. 

Usualmente en análisis elilst1co las secaones extremas en las vigas y las Juntas de las columnas 

tienen los momentos m.a.x1mo:; 

Asi una elección arbttrana de la pos1c1ón de los nudo5 es posible gracias a que las t.."Structuras de 

concreto reforzado puede ~1empre ser hecho para fallar d•.? una manera deseada diseñando el 

miembro entre los nudos cleg1dos a resi~t1r el mornento flcx1on.."'lnte sin la tluenoa el acero o la 

ruptura del concreto. Aceptando los nudos en l::is ¡unt.-is, como se sug1no. los coeficientes de 

influcnaa ( s,. ) pueden ser fácilmente calculados. luego de la c:ieflexión de la estructura como un 

lodo sera más pequeña bajo cargas de trabajo 
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CAPITULO VII 

7.1 DISEÑO DE LA ESTRUCTURA 

Se propone un edificio de 5 niveles. fig 7. 1 a, con una relación de altura-base de 1.6 (es decir. se 

trata de "..Jna estructura regular). Se supone Que el edificio esta destinado n or1onas y que esta 

situado en ta zona 111 del 01stnto Federal. La eslructuraaón del ed1ficm es a base de marcos 

dúctiles, es deor. se utiliza el factor de ductilidad igual a 4. En rnarcos duct1lcs puede dtsminulfse 

hasta cuatro veces las fuerzas '.'.1smic..CJs que se obtienen del espectro de diseño (n~f 4) s1 se 

asegura la tormaaon de art1culaoones pl<:isticas. para que esto e-curra debe evitarse fallas de los 

entrepisos. prop1c1ando Que las art1culac1ones se 1ormen en las viga~ y no t.·n las columnas 

El diseño se realizó de aC'..uercto con el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal de 

1987(ref 4) y su'.'. Normas Técnicas Complemcntanas (ref. 5 ). 

'' . ' 
Í~--· ·--.¡. 
!-~- ... ·----f-..- ... -

(a) (b) 

fl¡:.(7.1 }(a) Ele"'•ac:/On _v (b} planta dd ed1ficw du- .:5 nn•.!"lc.'t 
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Las dimensiones nominales de la elevación y planta de la estructura se presentan en la fig. 7. 1(a. 

b). La estn.JCtura es de planta cuadrada simCtlica y los tableros estan definidos por vigas 

principales en las dos direcciones, no JX>Seen vigas secundarias. Para1 el estudio se considera un 

marco interior (eje B) 

Tabla 7.1 Dimensiones de edificio de S niveles 

NIVEL TRABE LONGITUD COLUMNA. ALTURA 
(Cm) (c:m) <c:m) (Clll) 

50 X 25 500 50 X 50 350 
2 50 X 25 500 50 X 50 280 

50 X 25 500 sox 50 280 
4 50.X 25 500 -WX40 280 

5 40 X 25 500 40 X-l.ü 280 

Se supuso concrelo Clase 1 con resistencia PSpecificada, 1·c =250 kg/cm:: y módulo de 

elasticidad E .. =14000~. Se usó acero dt> refuerzo cuyo esfuerzo de fluencia es f, =4200 

kg/cm:z 

Las cargas rnuertas se estimaron de escuaclri<:ls que se dcterrn1n;::iron 1t<Jrat1vamcnte. de manera 

que la deforrnacion de entrepiso no fuer;:i rn:1yor qt.1c o 012 veces de !::i altura de entrepiso 

a - En la azotea se cons1<Je1·ó 

• Enladrillado 

• Enlor1ado 

• Relleno 

• Losa 
• Yeso 
+ Art. 197 del RCDF 

b.- En los pisos intcrnied1os 

• Mán11ol 

+ Losa 
+ Yeso 

• Tabtarroca 
+ Art. 197 del RCDF 

= 60 Kg/rn::! 
=SO Kg/mz 

= 120 Kg/mz 
= 240Kg/m::! 

= 20 Kg/m2 

= 40 Kg/m2 

560 Kg/rn2 

= 100Kg/m:: 

= 240 Kg/m2 

= 20 Kg/m2 

= 50 Kg/m2 

= 40Kg/m2 

450 Kg/m2 
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B) Camas viyas. 

oficinas: 
Las cargas vivas se obtuvieron del Art 199 del RCDF considerando su uso para 

a.- Para azotea: 
Carga máxima (Wm) 
Carga instantél.nea (Ws) 

a.- Para piso intermedios: 

Carga máxima (Wm) 
Carga instantánea (Ws) 

= 100 Kg/m2 

= 70 Kg/m2 

= 250 Kg/rn2 

= 180 Kg/m2 

Del análisis de c;.:ugas se obtuvieron las s1gu1entes cargas totales: 

1) Azotea 

Con carga viva méi.x1ma = 660 Kg/rn2 (parLt Jnallsis por carga vertical) 
Con carga viva 1nstantúnca = 630 Kgltn 2 (para ~n:lhs1s por carga combtnada con 

carga sísmica) 

2) Pisos mterrned1os: 

Con carga viva m.:ix1rna = 700 Kg/m2 (para anáhs1s por c..'lrga vertical) 

Con carga viva instantanca = 630 Kalrn2 (par.i an.3.lisis por carga combinada con 
carga sísmica) 

Análisis estático ante cargas gravita.clona.las y latt!r-ales del edificio 

El Reglamento del 01stnto F<"!cteral. en su articulo 238 penmte ana\1z;..1r el ecJ1fi::.10 de acuerdo con 

el método estático. par~ cd1f1aos con <.\!tura menor a los 60 tn. El 1nctodo bá:;;1co.mente consiste 

a) Se calcula la ~on del s1srno por fuerzas tionz.ont;~les qu.: actuan en los centros de masas de 

tos pisos. 

b) Estas fuerzas se d1stnbuyen en Jos sistemas resistentes a la carga lateral que tiene el edificio. 

e) Se efectUa el an<ills1s estructural de cada S4Sle1na resistente ante cargas laterales que le 

correspondan. 
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Aplicando ·el articulo 240 del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal ref.(5). la fuerza 

P, aplicada al centro de masa del nivel y esta dada por la fórmula: 

P, = {;;_'h, •c,,¿iv, ..................................................... (7.1) 

donde c. es el coeficiente de diseño sísmico, Igual a 0.4; W, el peso del nivel i y h, la altura de 

entrepiso del nivel i . 

Se muestra en la tabla 7.2 los valores obtenidos siguiendo este procedimiento para las fuerzas 

laterales que actuan sobre el edificio. 

Tabla 7 .2 Fuerzas laterales 

ENTREPISO 

1 
2 
3 
4 
5 

FUERZA LATERAL( E'¡ 

1~~--~-·-
1.44 
2.54 
3.57 
4.53 
5 30 

El análisis estructural se realizó con los programas DP..AIN-20 tomando en cuenta la dimensión de 

los nudos. 

Se efectuaron tres an;;i/isis La primera bajo carga n1uerta y vivn n1.iixima, la segunda baJO carga 

muerta y viva intantánea y la tercera ba¡o cargas de sismo urncamcnte, Pn ambas d1recoones 

Del edificio se d1sel'ló un n1arco mtcrior (marco B. f10 7.1), s+au1endo lo estableado en el capitulo 

de marcos Uuctilcs de to~ Nonnas Tecn.\"" .... a.s de Estn.Jcturcis de Concreto (5). Las s<.!cc1oncs de las 
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vigas y columnas se dimensionaron para fa condición más desfavorable enlre la combinación de 

cargas muertas y viva máxima con factor de carga de 1 4 por un lado, y carga muerta, viva 

instantánea y sismo con factor de carga de 1. 1 por el otra. Para las columnas se aplicó el 

procedimiento principal que establece el citado capitulo de las Normas. 

Los momentos de inercia de las vigas se valuaron como rectangulares, pues se supuso que el 

aumento de ng1dez debido a la /os.a se ve contrarrestado en gran parte por el agnetamrento. En el 

caso de las columnas se utilizó la sección cornpfeta, ya Que en ellas el agnc1amien10 estci 

restringido por la presencia de la e.irga axial. 

El limite de deformación de entrepr50 se tomó igual a O 012 // donde /-/ es la altura de cnlrepiso 

(en lugar de 0.006 F/ ) con el propósito de d1sminu1r la rigidez de la estructura. Así se oblendrian 

aUas respuestas de los análisis inclásticos y por cons1gu1en1e incremenlo en /os momentos de 

volteo, situaoón que es la más desfavorable. 

-, 

- _, 
~:r..i=:~-::c::i::::u'n:>!:'...)::;::::.~:·:.::...··c;:c::::::::.:.:::::.:: 

--. 
'"1' 

fig. 7.2 Car¡:a.T octuanf&.•r;: 'ío/,r,: la .:.~rructuru 
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DISEÑO DEL EDIFICIO 

Del proceso de diseño de los miembros estructurales del edificio se hacen 

los siguientes comentarios: 

1.- Se despreciaron los efectos de esbeltez por cumplir con los requisitos necesarios (1.3.2 

NTCC"J. 

2.- Para las trabes se cumplió con los requ1s1tos geométric.os para trabes dúctiles (5.2.1 NTCC): 

a. {ciare libre) > 4 (peralte efectivo); 5.4 ::> 4 X 0.85 

b. separación de aooyos guP eviten el pandeo 1atera1 :.; 30 ~ 5 010.3<30 
ancho 

c. peralte < 3 
ancho 

so 125 < 3 

El ancho de la trabe no scr·a rnenor que 25 cm. ni mayor que el de las columnas; las 

trabes son de 25 cm de anct10 y la rnenor d•mcns1ón de las colurnnas es de 40 cm. 

La excentncidad en11 ú úl c-¡t.• de la trabe y el de l;i co1wnna es rnenor de 1/10 de la 

dimensión transversal de la r .. olurTin'1 lo~ PJf'S de l;-J:-, tr"lbe~ y corumn;)5 se cncuenlran en el 

mismo punto 

3.-EI tacto.- de resistencia usado en ras \rabeo:; fue de 0.9 a flex1on y de 0.8 para c.ortante (1.6 

NTCC). 

4.- En tOdas las trabes el refuerzo por tensión requendo por d1ser10 fue rnenor que el máximo 

pennitido: que corresponde al 75°/o de la falla b<llti.nccada de la sección (5 2 2 NTCC). 
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5.- Las fuerzas cortantes de diseño se Obtuvieron dol equilibrio de la trabe de acuerdo con el 

inciso 5.2.4 de las NTCC y en todas las trabes se venficó que se cumpliera con la condición de 

que Ja fuerza cortante de diseño sea menor que el m<iximo definido po..- la escuadria de ellas 

(2. 1.Sb NTCC). 

6.- En las columnas se cumphó con los requ1srtos geomE:tricos parJ columnas dUcliles (5.3. 1 

NTCC): 

a. La dimensión mínima transversal no será menor que 30 cm; la sección más chica 

es de 40 x 40 cm. 

b. (el a.rea de la sección tn1nsvcr~al) > 9!!Jlil última ; 
O.Sf"c 

c. menor dimensión transversa! :::- O 4 == O 4 10.4 >O 4 
dimensión transversal perpendiet..Jlar 

d. allura libre ~ 15 => 2.80 '0.40 <:: 15 
menor dimensión trd.nsvcrs.al 

7.- El factor de resistencia por nexocompros1ón se tomó igual a 0.8 (5.3.2 NTCC) y 0.8 para 

cortante (1.6 NTCC). 

8.- En todas las columnas la cuantia de refuerzo longitudinal requerida por diseño fue menor de 

0.04 que es la mUxima permitida (S 3 3 NTCCl El porcentaje de acero mínimo. 0.01 (5.3.3 

NTCC) rigió en la rnayoria de los entrepisos 

9 - Se cumplió con el requisito de que la resis1enc1a minima a flexión de lc1s columnas en el nudo 

debe satisfacer que Me~ 1.5 Mg, donde Me es la suma de los momentos que llegan al nudo y Mg 

es la suma de los momentos de las trabes que llegan al mismo nudo (5.3.2 NTCC). 

83 



10.- Las fuerzas cortantes de diseño se obtuvieron del equllibno de la columna de acuerdo con el 

inciso 5.3.S de las NTCC y en todas las columnas se cumplió con la condición de que la fuerza 

cortante de diseño se a menor que el máximo definido po.- la escuadria de ellos (5.3 5 NTCC). 

Debido a la semejanza de los valores de los momentos fle::o:1onantes en los extremos de las vigas. 

se adoptó el mismo annado en ambos extremos de es.tos elementos: soto se d1~eñó en los 

extremos porque es donde se espera que se formen las 3rt1cu!aaoncs plast1cas scgUn el entena 

trabe debil-columna fuerte. por otro lado cuando las l11ferenc1óls de un nivel a otro no se consideran 

significativas (menores de 10°,;, o 15°,'Q ) el refuen::o pue.:::h~ rnanlcnerse por vanos niveles 

7.2 RESULTADOS DE LOS ANALISIS 

Envolventes del diagrama del anal1s1s esl<.ltico. resultado de las tres combinaetones de las cargas 

mencionadas antenormente. 

\ 

-~ ~~~:':;~-~-.:-

~~;~T, :--- -
\:; 

·-··--:-=----::.~~~~~~=- _, - -
.,;;·. 

' 

----=: ""--'5;: 
r 

-· ___ .=-:-=-=..:: ___ ~~¡-

¡ 
-· ___ _::,_::_~;5}.~:~7-- - ---- -----=::::~~t~-

.~---. ¡_,~; 
--=C~"fj~>-~~'~ - -------,~fo;' 

~~-"CC::.•¡-; ,-~----"-==:::'~-"' 
;~1~ 1 

... 



Resultados del diseño de los elementos estructurales. para Jos elementos mecéinicos calculados a 

partir de un análisis elástico pr-e"Vio y siguiendo las Normas de Construceiónes del Distrito Federal 

para estn.Jeturas de Concreto en la par1e de marcos dúct:iles (Seccion. 5) del mismo. 

Tabla 7 .3 CuantJ.as de acero de Columnas 

NIVEL MIEMBRO AXIAL MOMENTO Acero Barras 
columnas (Ion) (ton/cm) ~.-"1~ d1amctro 

89.92 1882.23 25.0 ••6 

2 164 SI 2337.01 :25 o ••6 
89.92 1831.00 :25 o 8#6 .. 10.59 IOQ2.25 25.0 31'6 

5 130 4 1408 ::!J 25 o 8•6 

6 10.59 1044.10 :!5 u 8#6 

7 52.15 877 01 ::!5.0 8116 

97.26 11)4....¡ 20 :25 o 8#6 

9 52.IS 877.71 25 o 8#6 

10 14.10 599.69 16 o ..,,, 
11 64.56 625.56 16.0 ... , 
12 34.IO 599.78 J6 o 4#7 

13 16.49 619.21 160 ... , 
14 32 29 385.13 16 o ,., 
15 16 49 619 2S 16 o ~H1 

A continuacion se presentan IJS cuantias de acero calculadas para las trabes. considerando las 

envolventes de los análisis real1z.ados i,xeviamentc explicados 

Tabla 7.4 Cuantlas de acero para Trabes 

Nivel Trabe Extremo izau1erdo Extremo derecho 
M(+) As M(-) As M(•) As M(-) As 

(lon/c111) (cm) ~ton/cm) (cm) (/011/cm) (cm) (ton/cm) (cm) 

1 ! 1 1249.96 7.68 2179.21 12.37 1130.84 6.93 2062 54 11.69 
2 1130.64 693 2062.54 11.69 1249.00 7.68 2179.21 12 37 

2 3 753.95 4.55 1658.25 9.36 733.90 4.43 1503 24 8.50 
4 733.90 4.43 1503.24 8.50 75395 4.55 1658.25 9.36 

3 5 630.14 3 78 ' 1396.89 7.77 550.73 3.29 1211 14 6.75 
6 550.73 3.29 1 1211.14 6.75 630.14 3.78 1396.89 7.77 

4 7 503.08 3.03 1106.56 6.15 420.10 3 03 840.21 5.09 
8 420.10 303 840.21 5.09 503.06 3 03 1106.56 6.15 

5 9 300.70 2.53 1 661.72 4.71 296.78 2.53 625.01 4.63 
10 296.76 2.53 625.01 4.63 300.70 2.53 661.72 4.71 



Positivo Negativo 

(a) (b) 

flg. (7 Jj Secciones tran:rversalcs l1pu pa,.a f,.abe...,; (a) y culumnar (b) 

Para llevar a cabo el análisis plástico por el método de Baker se requiere contar con el diseno 

pt"evio de la estructura. el cual se realiza en esle traba¡o de acuerdo al Reglamento de 

Construcciones para. el Distrito Federa.1(4). Por otra parte deben escogerse la posición de las 

articulaciones ptásticas en el marco (mecanismo de falla fig. 7.5, en este trabajo se eligien::>ro de 

acuerdo a la r-cf. (3) 

Secuencia de cálculo para el método de Baker: 

CÜlculo de los valores de El para cada sección. 

b.- Calculo del momento p(ástlco X 

Cálculo de los coeficientes de influencia <511 y ti,A 

d.- Cálculo de la rotaci6n relativa O y distribución final de momentos a partir det sistema de 

ecuaciones. 

Cálculo do la capacidad rotacional permisible O r 

f.- Incremento de la cap..11cidad rotacional (si se requiere) 

g.- Diseño final 

h.- Revisión por servicio bajo cargas de trab3jo. 
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Mecanlamo de falla aupueato: 

26 27 
25 

20 21 27 2J 24 
19 [fil 

14 15 16 17_ 15 
1J 

1 

8 9 t 
10 11 12 

8l 
7 

2 º-·t: s.t 6 

J 
-

~ - -
- -··· -- - --

fig. 7 . .$ Pastelón y 11unt~l"'Uci~ d.e fa.., a:rtfculactorres p/á."itica.Y 

Se torna la sJguiente nomenclatura para las articulaciones plásticas dentro de un tablero 

cualquiera. es decir que se llamara a la ar1icutaci6n en la trnbe como 'b .. y a las articulaciones 

superior e inferioc en las columnas como "e" y "'a'", respectivamente: 

flg. ?', 6 Na.nenC'loll#rD di! las arNculocloncs .,, un tablero cvalqule:ra 
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Se dibujaron por separado y sobre el lado en tensión de los miembroS los diagramas de momentos 

debido a las fuerzas externas como son: las cargas verticales y cargas laterales fig.(7. 7). Los 

diagramas debido a los momentos unitarios que se presentan en las articutaciones consideradas 

en la fig.( 7.5) tamblen se grafican en et lado en tensión de los miembf"os. los diagramas de ta fi';). 

(7.8) so basan en la pnJpuesta que se hace en la referencia (3). en donde para cada tipo de 

articulación con la nornendatura de la fig (7.6) ("a·-. "b .. ó .. e'") llegan a diagramas eo<na los que :se 

presentan en la fig. (7.6), en donde además se muestran" en negrita"' tos nudos que so encuentran 

en la Trabe B y la columna 4 y que serán calculados a detalle siguiendo las recomendaciones de 

Baker. expuestas en capttulo5 antenores. para los demás nudos se presenlaffin directamente los 

resultados obtenidos. 

-¡-

(a) (b) 

fig. 7. 7 Diagrama Je nromcn/0$ unilarlos:debido a carga:~ gravitocíona/e.'l"ía) y f:.icr=a.'l" lalrrol.:s {b) 

El valocrnáxlmo de la oro:enada en la fig. 7.7 (a) es: 

rol' 
M=--

8 

Para las fuerzas laterales se procedo de la misma manera que para los nudos. 
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nwdcutipo "'a .. nudos tipo .. b '" 

. .. ,.·J-, \ . / 

~~ . ~ 
\ ,,..Jl 
\ 11 J.t 

v 
\ 

, 
.V 

nudos llpo -e -

nz~os tipo ""e - nudos l1po - e .. 

fig. 7.8 D10'!{ramas Je m<Hnenlo.s unitano.Tdeb1do a X1 .:n lo..T rrudo.s (a). {bj y (e) 

A manera de ejemplo se calculará paso a paso el nudo Z3 y el nuc:IO Z que se encuentran en la 

trabe a y ta colunana 4 res~vamente de la estructura. 
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NUDO 23 (Tr9be • 8) 

Datos generales: 

re= 250 kg/ cm2 fy=-4200 kg/ cm2 A<•J=3.03 cm 2 A<->-s.20 cm2
• 

b=25 cm. h=SOcm. d::c..46cm. r=-c.cm. 

a) Calculo de los VAiorea EI 

En la seccion transversal de la trabe se tiene que cumplir la siguiente ecuación de equilibfio: 

c.+ c.= T. ................. . . ...................• 7.10 

o bien: 

las incógnitas s6n: ere y n1, la primera, esfuerzo medio a compresión del conaeto, se obtendra a 

partJr de la curva idealizada del concreto presentada en la fig.2.3 (Capitulo 11) y Ja segunda sera un 

parámeu-o calculado a partir de la distnbucion lineal de deformaciones, las cuales ser.in 

determinadas de manera iterativa. 

Si consideramos que la ecuación de la parábola es: y=~~ (1- .r) donde J = 2Ec,..se tOflla como 

0.004 y además suponemos que cuando el acero nuyc tiene una defonnación de 0.002 y la 

deformación para el concreto en ese instante es de 0.0Cl1. entonces el esfuerzo a compresión del 

concreto esta dado por : 

a = 4•Q.85crcucc (0.004-·E ) 
e 0.004 2 e 
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Sustituyendo para º~" = f"c=250 y &c=O.CX>1 supuestos: 

- 4•0.85(250)(0.001)(0004-0001) 
.e~ - 0.004 2 • • 

a.,. = 159.37 kg/cm2 

Por otro lado para una distribución de deformaaón lineal: 

1 1 
n 1 =--e--= -0.002' = 0.33 

l+ -~ l+ - --
¿·~ º·ºº l 

tomando el valor de a como O 67 ya que la vanaoón del esfuerzo a lo largo de la profundidad se 

considera como parabólica y el área de la paffibola es ii;;ual a 0.67 veces el area del rectángulo 

encerrado y sustituyendo en la ec. 6. 1 O los valores obtenidos 

La fuerza total en compresión es: C .. = acr .. 11 1db = 0.67(159.37)(0.33)(46)(25) = 40522 2 

C~ = ..-1 .. cr... = 3.03(4200)= 12726.0 

La fue¡-z_a toto.I en tensión es T • A, rT ., = 6 20(4200) = 26040.0 

Si la igualdad de la ce_ 6.10 no se satisface se considera que la deformación supuesta para el 

conct"eto no es corred.a. por lo que se probará con otro valOf". En un siguicn1e intento se toma 

E:c=O.CXJOS. cuando el acero fluye; entonces se obtiene otro valor de 11 1 = 0.20, a:,. = 14315.B y 

C.,. = 12726 1 . con lo que la ec. 6.10 se satisface y se considera que el valor de la deformación 

del concreto e:<.: e:; el correcio. 
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bd' 
Así el valor de El para la trabe está dada por la ecuación: EJ = ef•c--(111

2 - un,>). 
c. 

considerando de la recomendación a u = 0.4 y sustituyendo los vaJo.-es oblenidas de las variables 

tenemos: 

25(46)' 
E.r ~ 0.67(250) 0.000

5 
{ 0.2 ' - 0.4(0.2)') 

E.,,I = 2.9997xl0 10 

bJ Cálculo de momento plástico del miembro 

Para la trabe 8 de la írg.6 5 tiene por momento plástico a :X.ll = )(21 (por lener el mismo armado 

en los extremos 13. 14 y 15 de las trabe 7 y 8). Las posiciones elegidas de las artieulaciones 

J)4ásticas s.on subreforzadas y corno un valor aproXJmado se calcula el momento plástico con. 

A,cr ... a, d: donde crrn es tomado igual a cr0 y a 1 d = ( d - vn 1 d ): n 1 =O 20: v=O 4; al=0.920. 

por lo tanto: 

X 23 = 6 20(4200)(0.92)(46) = 1102.01 Ton"'cm 

e) Cálculo de loa coeficientes de influencia . 

Los coeficientes de rnflucnc.ia esta.n en radianes y so obliencn como se explica a continuación: Se 

grafica por separado los diagramas de los momentos unitarios que influyen sobre el nudo en 

cuestión fig. 7.9 



nuda /9...a 

nudo 14-c 

¡---~=~=~-1 
-r-=n~~ t--- __ _; 

1 . _r-- ----~ 

nudo 21-b 

nudo 22-c 

_L 

nudo23-b 

nudo 24-c 

Para calcular los valores de los coeficientes de influencia tenemos que evaluar 

. "JM,M, ti, .. = L...J ----¡¡;¡-ds para cada nuenlbro V sumar las integrales para todos los miembros de la 

estructura_ Las formas más comunes de J .\J, !~!•ti<; están dados en la tabla 6.1 
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Considerando la trabe B, fig. 7.11, el coeficiente de influencia Onn• está dado por la integral 

Ó:z119 = L.JMnMn ds para este miembrO la longitud es igual a 5.0 m., su rigidéz es El, a=1, 
El 

c=1, por lo tanto de ta tabla 6.1(cap VI) 

JM M ds = lac = 5.0x~! = L67 
1

" l) 3 3EI, El, 

Tabla 7 .5 Valores de los: coeficientes de influencia nudo 23 (trabe 8) 

Coeficient~ de 1 
1nnucncia 

Valo<es de. -J M ,?\-1 l ds. l¿JM,M, d 
El 

columna---i·--,-,a-b-e---

11

.--,ra-be--'-.---

deóu1 = Óc1 
a 

.s.,, =6 .,,,, 

Columna 
10-13 

o o 

12-iS i 13-14 _ 14-15 

o ¡ o o 
1 

Ir-~ 

o 

'-'º'-''-""'---'º'-"'''"-'..l-''-'/2=(2=Bx::_1_:cXo.10<)_.___..,oc__~!c.-_ __.::_O __ f 1/3(5 Ox1x1) \ o 6.977 1 : -r-- 1 1 ! 
O ~ O ~ 1/3(50x~_!)_t~~--•~.B_3_7 __ j 

'-'º"'-"'"-•-~..o<>e<·.,,,_,_._.__1-"!3-"""'2"-"-B"-x-"1xo_1,_,)_.: ___ ~o,___1 O ! 1!:~(5U.><.1x.U.l·1/6(50x1.x1)i 4559 l - -----¡ - ~ 1 

~.5.L''l!L"_--'''-''·,e<•:u•--<-----º---+---º--L---~º---\~(5Ox19 116(5.0x lx 1) 5 535 

ó • .,.=.5,. •. o o o \ o TfSOx1xi\ '2778 

l----'-''-'---1--1~/3::-'.:(2~.B~x::_:_:lx~l~¡~:---'o:.____;--il/3_::.c(2:__::B2x~lx~1'-'--) 1-~~~ 1/3(50~~1------9674 __ 

1 
' 1 1 

-113(2.8x1x1) I, O \-113\2.8x1x1) \-113(5 Ox:1x1) \ 

-------!'-------''>----------' _____ ._____ ____ __, 
<k 1 1 t-
.5:,~· : ~51•1\ o o \ 

1--:oº·co•·o_· .::~..:o~:..--oc">--J'--------;-----+-------r------•------'--------' 
!----"º'-'-'""'-' --"---"1/3=(2:::·.::ª.::x_ol::_x1'-'-¡ ~ ___ o ____ t O / 5/18(5x1x1) 

a.•=,·; .. , .. 113(2 Bx1x1) 1 

o 

o o o 

o 

9 118 

o 

o 00146 
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e) Calculo de rotación pennislble OP : 

Las articulaciones son nudos en tensión y por lo tanto la rotación está dada por la ce. (4.6) en el 

capitulo IV. Op = Erlr / k .. d donde c., es tomado como 0.0015, ta longitud p~ast1ca se calcula 

tomando los stguientes valores: R1=0 7, R3 = 0.84. R2=1 (porque no hay carga axial). Z = 0.15L 

entonces Z = 75 cm. 

La longitud plastica es: lP = 0.7(0.84{:~J':l' •46 = 30.56 cm. 

ku se obtiene de igualar la fuerza en tensión con la de compresión: 

0.67(250)(25)kud = 6.20(4200) - 3.03(4200) 

k .. d = 3.20 cm. 

O,, = 0.0015(30.56)13.20 = 0.0014325 radianes 

Como O P es la rotación sobre un lado del nudo por lo tanto la rotaaón permisibte es 

2•8 •. =.0.02665 
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NUDO 2 (Columna # 4) 

Datos generales: 

f'c= 250 kg/ cni
2 fy=4200 kg/ cn1

2 A total = 25.00 cn1
2 

!~1·11 

J~ ··- ... 1; 
b=SO cm. h=SOcm. d=46cm. r=4 cm. 

a) Calculo de los valores El 

Por la naturaleza de las cargas las columnas estaréin sujetas a considerables esfuerzos de tensión 

y por lo tanto el valor de El para la columna será calculado tomando momentos en la sección 

agnetada. 

El método para c.::ilcular1o es muy parecido al de las vigas, pero en el caso de las columnas 

tambien se considera ta carg<.i axinl Del anillis1s se toman las c.arg<l5 axiales despreC1ando lo:s 

efectos P - 1\ 

Nuevamente el valo1 de n 1 d se calcula por lanteos y para ~:i.:=0.0075. el esfuerzo en la fibra 

extrema del concreto es 

a •. = 129.57 kg/cm::! 

Por otro lado para una d1sttibución de deformación hneal: 

Por lo tanto n 1 d=12.42cm. 
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Entonces la fuerza a compresión del concreto es : 

e~= acr .. 11,db=0.67(129.5)(0.27)(46)(50) 

ce = 53673. 1 Ton"'Cm. 

,.(22.45'\_ 
L.afuerzaacompreS1óndelaceroes: C.= A,.ao_y = 2.S(2xl0 \..t:?.4

2
f'.00075=15725.8kg. 

La tuerza en tensión del acero T : T. ,., A, u .. , = 12.5(4200) = 52500 1 kg. 

La carga axial de la ~umna 4 es igual a· P = 16.4ton. 

Por lo tanto: M = 105(21 O)+ 53.6 (20 01) + (52 5)(21.0) = 2505.261 T""'m 

por lo tanto: E I = Mn,d = 250526.1(12.42) = Z.lSxlO"' 
e t:. 0.00075 

Sí se cumple el valor de n,d es correcto; caso contrario iterar. 

El momento resistente de la sección es calculado tornando momentos de todas las fuerzas 

internas alrededor del centro de la sección 
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I>) Cálculo de momento plástico del miembro 

Para la Columna 2 fig.7.5 tiene por momento plástico a X .. = X,= X.., ( por tener el mismo 

armado en los extremos 4 v 7). Las posiciones elegidas de las articulaciones pl<isticas son 

subreforzadas y como un valor aproximado se calcula el momento plástico como: A 1a.,.a 1d 

donde a ... es tomado igual a º•Y y a 1 d = (d - vn 1 d), n 1 = 0.272, v=O 4. a1 = 0.8912 

X ... = 12.50(4200)(0.8912)(46) = 2152.25 Ton•cm 

e) Cálculo de los coeficientes de influencia . 

Para la columna 4 la longitud es de 3.0m., ngidóz igual a El, a=1. c=1 entonces de la tabla 6. 1 

tenemos: 

. ' - ~-----r---~-- -

'flllllll!:m-=_j,.,.gb,_~"~--· ·,j----1------·; 
nudo 7-a 

nudo2·3 

--·-------- - ¡--------·""! 
ql 1 

i=--=4"~=~-

1 
..L l 

nudo 9-b 

nudo4-b 

_l_ 

nudo 11-b 

~;::::~~ --::tl . 
l 

nudo 6-b 
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Fig. 7. 10 Diagrama de mumc111os para la colunma o/ d~ la ~slruc1ura de j nn•t:lc.!>· 

Tabla 7.6 Valores de los coeficientes de influencia nudo 2 (columna 4) 

Coeficiente de 1 
Influencia Valores de: J M; M 1.. ds ¿fM,M,_ 

El 

Columna 
4-7 

Columna columna trabe 
7-8 

trabe 
B-9 5-8 6-9 

ó =ó, o o o o o o 

2.Bxlxl o o 1/3(5.0.>C1X1) o 5.902 

,___s~-~·-=-S~"~+----º---+---º---+---º--+---º o ~ 

1--º~·~•-=_ó_,=·-+-'-'-2~(2_. _Bx_1_x_1_¡-+---º·--+---º---+-'-/3-c(_5_o_x_1x_1~)-~__<J_0 ___ 1. __ ~5 -7,~3~0 J 1 Ó:,.=0.-~ 1/2(2.Bxlxl) O O 1/3(50x1x1) l 
S ., =S.,., 112(2.Bxlxl) O O 113(5 Ox1x1) O 3-~ 730 1 

>--~~~-+~~~~'-.+~~~~+-~~-+~~~~-~~ --~--1 

l--ó~·-=_o_-~·'~j----º---+---º---t---º--+---'-13_·(~5._0_x_l_x_:l_ ---~- S 557 ; 

O 1/3(5.0x1x1) ~;ox I ~: 1/2(2.8x1x1) o 
1 

0: 1 ~ =Ó 1 ~;. -1/2(2 Bxlxl) 1 _____ <? 
del. ,---

S:ll =Ó11J· o 1 o 

¡-~·~~·,~~"'ª"~· ._,·,_-,~t----__J' los cocí -- O 

113(2 Bx1xl) ! o 

Las column11s "8n d1V1du;l1u. cntr~ E1:: _., .:: 1 e X 10 ~"P ll 

O l-1/3{50x1x1) O __ -5_~1 

o l o o o 

\~,~:~- o -0.00146 1 
------1 

! 
L'""' Tr1toes """ drv1<l«l1ts ,.rttre El't :'l't"EX10.,~~' ----------------------~ 
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e) Calculo de rotación per-mlsible 0 P : 

Las ar1iculaciones son nudos en tensión y pcw- lo tanto la rotación está dada por la ec. (4.8) en el 

capitulo IV, o .. = c,.I" I k,,<l donde c.,. es tomado como 0.0015. la longitud plastica se calcula 

tomando los siguientes valores R1=0.7. R3 = 0.84. R2=1+-0.5(P/Pu) (hay carga axial). Z = 0.15L 

entonces z = 42 cm 

/75)"" 
La longitud plastica es: Ir= 0.7(0.84\_46 *46 = 30.56 cm. 

ku se obtiene de igualar la fuerza en tensión con la d.~ compresión: 

Pu= 0.850"~.,A. +a., J\, 

Pu = 0.85(250)(50x50)+-4200(25) 

Pu = 638.250 O P = 16 4 ton. 

R2 = 1+ 0.5{16 4/636.2)exp0 25 ~ 1 00 

lp = 0.7(0.B•S)( 1)(42/46) •45 

<T~bk.,d+/\,a._ =.'\,cT .. 

0.67(2.SO)(SO)kud = 12 5(4200) - 12 5(530) 

k.,J = 30.56 Ctll 

0 1, =O 0015(30.56)1"3.20 = 0.0014325 radianes 

Como O r es la rotación sobre un lado del nudo por 10 tanto la rotación permisible 

2•0 .. =.0.02865 
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En las siguientes tablas se muestf"n el cálculo de los oc.>eficientes de influencia para algunos nudos 

que comparten posición simila..- con otros nudos que se encuentrn.n en entrepisos superiores. 

Tabla 7 .7 Coeficientes de influencia nudo 1 (columna 2) 

Coeficiente de 1 VaJOf"es de: j M, M .. ds ILJM,M, d Influencia 
El 

Columna Columna cxllumna 1.-abe trabe 
1-4 2-5 3-6 4-5 5-6 "'l<r .. 

.s .. 
11313.Sx1x1\ o o 1/3l5 Ox1x1 l 113<5 Ox1x1' 1.977 

OD -521 
o o o -1/315 Ox1x1J o s 557 

&., ""'.5~, 
o o o 116(5 Ox1x1) -113(5 Ox1x1) -2 778 

61.a -5 .. , 
o o o o -1/3{5.0x1x1) 2 558 

Óu "'ªu 
11'313.Sx1x1\ o o 113{5 Ox1x1l -116C5.0x1x1 l 2.922 

816 = c5fil 
-1/3l3.5x1x1\ o o 1/3(5.0xlxll o 5 701 

del: 

Ó 20 =Óiu• o o o o o o 
al 

Ói::-'-":-;i 
los eoef.= o 

º•· 1/3(2.Bx1x1) o o 5/18(5xlx1) o i o 00146 

Las eolutnnas v.n d.-....d1das entre Ele • 2 QJIZil X 1 O exp 8 

Tabla 7.8 Coeficientes de Influencia nudo 3 {trabe 1 ) 

Coeficient~ de 1 
Influencia 

Valoces do: J 1"..f,M .. ds I '"J ~1._._'.':!.>c d 
.L... El 

...,-., 

Columna 
1- 4 

o 

o 

o 

Columna ~umna 

2-S 3-6 

o o 

o o 

o o 

trabe trabe 
4 - 5 5-6 

116l5 O:x1x1) -H"3(5.0x1x1) -2.778 

-116(5 Ox1x1) o -2.778 

113{5 Ox~~~l_~_l3(5 Ox1x1) -1.111 __ 
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o ... -00 o o o o -1r.vs.ox1x111 

c51, =ó, ... o o o 116(5.0x1x1) -116(5.0x1x1) 

c'i,,,,,. -óo o o o -116t5.0x1x1l o 
del· 
Ón = Ón.al o o o o o 

Ósn =Óns 

los coef.= O 

s,. 1/3(2.8x1x1) o o 5/16(5x1x1) o 

Las cdumnas van dModtclas entre Ele -= 2. 18 X 1 O H"P 9 

La• Trabes \llln dlVldldas en1n1 Eft 2999X10e><D 10 

Tabla 7 .9 Coeficientes de influencia nudo 4 (columna 5) 

Coeficiente de 1 
Influencia 

,,-. =S_. o 

li.r =O~_. 1/2(2.8x1x1) 

.. ~-.. =s., o 

8,. 113(2.8x1x1) 

8., =Sn o 

6~6 ~ "'~ 113{2.6x1x1) 

o .. =81 .. 1f3(2.8x1x1) 

ó_.. =t5,._.. o 

º·· =c..'i..., -113(2.6x1x1) 

o 

Valores dt!: J M, Mi.. ds 

Cotumna 
5-8 

o 

o 

o 1 

o 1 

o 

o 

o 

o 

o 

o o o ¡ o 

-5_557 

-5.557 

-2.778 

o 

0.00146 

o o .... = ,'i",,... 

<.5_.,, =d .. o o 1/6(5.0x1x1)I_._o ___ ~ __ 2_.7_7_B_~ o 
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º•" =o ... ~113(2.8x1x1) -116(2.8x1x1) o 113(5.0x1x1) o 
del: 

2n =Ó1u• o o o o o .. 
ilr:ro ""ºrn 

los cocf.= o 

li., 1/3(2.Bx1x1) o o 5/18(5x1x1) o 

L.ms COfumnas VVindMchdaa. entre Ele=< 218 X 10 e~ 9 

L•s T~ \flln d.....ct•d•s entre Elt 2 BOQX10 ª""' 10 

Tabla 7.10 Coeficientes de influencia nudo 6 (columna 6) 

Coeficiente de 1 
Influencia 

J., =S,~ 

Columna 
4-7 

113C2.8x1x1> 

Valrn-es de J l\-1 ,M .. ds 

C~umna 

5-8 

o 

columna 
6-9 

trabe 
7-8 

trabe 
8 -9 

o 

2.696 

o 

o 00146 

G.977 a .. ~ =0 .. -112(2.8x1x1) O 1/3(5.0xlx 1) 
r-~-~~+--~---+-----<-----~----~--------4-------l 

r-=~-'-"'-+--'----+--º---11 ___ º __ -+_'13~(5 __ º·-'-' __ x ~-L- ~~--º~L!3~.7 -~ i'i.u, =,'i,_. 1/3(2 8x1x1) 

_i!_t:i•· = />.,,. tl3(2.8x1x1) o 1113(5.0xh .. 1) 1/3{50x1x1) ¡ O ! 9 118 

..,. - >; .~-- t/3(2.Bx1x1) 

.:; .. ,...,.;., o _:::: :: ~~:':t_~;,-_-___ --+-----~:~~~:~:---1 o 

o 

o 

o 

SM =o· .. ~. o 

SM, 1/3{2.8x1x1) 

1-~-~~+------+--º--~---º---t-11_6_(s_o_x~~.~1J, -----º--1--2_.7_7_8_--l 

t--~~-~----~--º--~----º----~18(5x1~~-)~--º---~-º-00_1_4_6__, 
Las columnas van d•l/\dldas entre Ele .:: 2 1 O X 1 o 11!"1> 9 
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Se indican los valores de los coeficientes de influencia para los demas nudos en funcion a los 

valOl"es de las tablas anteriores 

.8n·.813l3-.c:5191g...ó2525 

.ó 78•.Ó87•.81314'<.Ó 1413-.Ó 192D-.Ó:;.!01~.Ó25.'26-.Ó~ 

.ó 79-.Ó 97•.8 1315=.Ó 1513'<.Ó 19:?'1"'.6 2119=.Ó 2527•.Ó 2725 

.ó 710-.Ó 107-.Ó 1316:.61613=.Ó1922'"2.Ó 219 

.ó 711•.6117•.ó 1317,...ó 171:Ja.S 1923><.ó 231g 

.Ó712-.Ó'127•.8 '1316:.ó 1813'>.á" 1924'>.Ó2419 

.8 010-.S 106=-.S 1.11& .S tG1~ .• .,· :3'.)22=.á z:.?:::O 

.8 a12 ... 8 t:!l=.S t·nB=-.S 1014=-.d :::!024».8 2420 

.Sa13 .. _Q 136=.<'> ,419_,_,.;- 1?14=-.S~.s :::s20 

.6 e1s--.li tse«.S t .121 ~.s 2114"'. 8 :u-27•. S ::-no 

.ÓB17"".8 na-.S 14:;:>:3=.S :;:-314 
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.6 91•.Ó 19•.Ó 1513-.Ó 1315-.Ó 2119'8.Ó 1921•,Ó 2e:2S=o.Ó 2528 

.ÓQ6.9.Ó ee-.ó 1514-.Ó 1415'>.Ó 21:Do-.Ó :!021 

.Ó911d-.Ó 1515-.Ó 2121 •.Ó 2626 

.ómo-.8100-.ó 151e=.8 161s.=.c5 2122<>.Ó 2221 

.ó 911•.8 11s-.ó 1517•.S 111ss.t5 2123&.t.5 2321 •.ó 2627•.0 '.U2'6 

.Ó912-. ¿¡ 1'29-. ó 1516 ... 8 1815=.Ó 2124'>.Ó 2421 

.c5108•.Ó810•.8 lól+-=.6 1~16=.8 2220=.Ó 2022 

.ó' 1010-.Ó 1616=.Ó 20'.:D 

.51012-.ó1618•.0 22'24=. s 242:2 

.ó 1013"'.8 131°'"'.S 1e1~.S1e1e=.S ~.ó.:25:22 

.8 101s ... S 1s10 .. _,5 1510 ... 6 iezi•.S z:z;a ... 827'22 

.O tot8=.6 1e10=.S t624=.d 241e 

Nudos: s-11-17~23 

.Ó 114=.ci 411 ... 8 1710=.á 1017=-.Ó2Tz;!. ... Ó2722 

.8st=.<i 1Ss.S 11 7,._s 7tt=. t'i t713=.S 1317.::..á" 2-r:s:-.ó 2527 
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. ó 1213"'-.ó 1312=.ó 1e19=.S 1918•.ó 2425-.02524 

.Ó 1215•.Ó 1512'-.0 1821m.Ó2118•.Ó 2427 ... 0 2724 

.ó 1217•.Ó 1712'-.Ó 1823.::a.02318 

.ó 1218 ... Ó 181::?=.Ó 1814-Jr.8 1418 

.ó 1212"'.Ó 1818"'-" 2424 

.ó 1210..Ó 1012'6.Ó 1816-.Ó 1618=-.Ó 2422-.Ó 2Z!'4 

Las igualdades son viilidas siguiendo los valores de las tablas antenormente mostradas. por 

ejemplo los valores que se encuentran en la tabla 7. 7 para el nudo i. son los misrnos para los 

coeficientes de los nudos 7.13.19 y 25 Asi se obtienen los coeficientes que aparecen en las 

páginas 104-106 

con los cocfiocntes calculados se procede a resolver el sistema de ecuaaoncs del inoso (d). Los 

valores de los cocf1aentes que no aparecen son igual a cero. 
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d) CAicuio de la rotación relativa O, y distribución final de momentos 

Para el grado de indeterminación que presenta el edificio N= 27, las ecuaciones de Baker quedan 

de ta siguiente manera: 

0 10 +0 11X 1 +012X 1 + ..... +0 12,X2 , = --0 1 

0 20 +021 X 1 +022 X 1 + ..... +ó22,X2 .,. = -01 

Si los valores de X, en el sistema de ecuación van a ser obtenidos por tanteos. los primeros 

valores de Xj son escogidos par.1 da..- una distribución racional de momentos en estado Ultimo, 

como se muestra en la siguiente figura (7 11). en donde el valor de Jos momentos, para las c.argas 

verticales. en el centro del ciare y los extremos de las trabes es. el mismo. Para las cargas 

laterales el punto de inflexión tanto en tr~bcs corno en colurnnas se encuentro a ta mitad del 

miembro en cuestión. por lo Que los monienlos en ~us .... xtren10:<. sc1·an 1i,,1u;:Jlt'.!S. es decir que en la 

primera 1teracion los extrenios de las tcJbcs 11en·-~n n1omentos 1gu~liPs vele manera an;:ltoga en las 

columnas. Estos ~.on los d1aornmas debido ¿1 caro'1s ve11icales y 1ateralps con los que se 

recomienda mic.i:.r ta iteración (3) 
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Los valores considerados de xi~ x2 .x,_. XN deben satisfacer dos condiciones: 

t. Que las articulación plástica se formen en las posiciones escogidas, es decir que el valor de 0
1 

debe ser positivo. 

2. La rotación relativa en los nUdos de O, no deberan ser excesivos y deberán ser menores que 

la capacidad rotacional permisible de los miembros. 

Un procedirnienlo sirnphf1cado para resolver el sistema de ecuaciones del melado, fue propuesto 

por Krishnamoorthy .'...lnd Yu (1972). se encontró que las soluciones son rapidamente obtenidas; el 

procedimiento se basa en el ajuste de las rotaciones de manera ilcratava corno se descnbc a 

continuación. 

1. So tom.a el valor de J."J ro!ac1on pennisibte 0,..como el valor de la rolación que se vaya a 

presentar el las art1culac1ones de l;:i~-; trabes P<!r¡--¡ quienes sr. cor1oce l'I :c.;gno del mon1ento par;:i 

los casos norrncilcs. y St' a:..ion~-i un..i rotac1011 d<~ cero par;.J J;i<; ;-i.r11Cul;ic1ori.:-s que se encuentran 

en la columna Con ..::.tos v:1fore'-. p .. H;i Id<; n.1aa01h~<; !-.<.! dfl<-1./J¿;¡ t•! 1nurco resr.:ilviendo el 

sistema de ecuac1on•~::. p<lí.J los rnomento-:; X, er1 cada nudo L~l sull1c1on nos darú la m.::san1tud 

y el signo del momento en todas las secc10.,es c11t1c . .a~ 

2. Ahora son conocidos los c.1gnos de ros morncntos ~n las colurnncts. poi· lo que se asignará ese 

signo a las rotaciones en ras columnas de acui:>rdo a la ~1gu1ente rc-gla( Munro ( 1965) ) 

Cuando X, es positivo O, < O 

Cuando X, es negativo O, > O 
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Se analiza el marco tornando las rotación en los nudos en trabes y columnas igual a los valores 

apropiados de rotacion permisible ec.(4. 1, Cap IV). Se procede a determinar los momentos en 

las secciones críticas de las columnas y las trabes correspondientes a las rotaciones 

permisibles en las nrt1culaciones 

3. (a) Comparar los mon1cntos obtenidos de X, y el signo de . O, utilizados para el análisis 

realizado en el pnso antenor, osea revis.-'lr que la regla se cumpla. 

(b) Si la regla no se cumple asignar el valor de cero a la mtacion en es~ art1culac1on. Analizar 

el marco con valores de cero en aquellos nudos que no cumplan la regl<.i y c.;onsl!rvar el valor 

de la rotacion perrn1!>1b!e 0n las de mas articulaciones que si cumpl~n con Ja regla 

4 Revisar que la regla se t1ay<l cumplido para el análisis llevado a cabo 1.::n el p.:iso (3). Si no se 

satisface repetir el proced1mtcnto dc~..cnlo en el paso (3b) ha:Jta que toda'i las articulaciones 

cumplan con la regla 

Se encontró que es1e proced1m1ento es bastante ¿fectivo en aplre.'.:1cmnes. practicas a marcos 

regulares de va.nos rnveles L'-ls 1teraaones para resolver el s1stcn1il de ecu¡1c1ones de 27x.27 se 

reailz.ó con la ayuaa d~I paquete de computadora 1JarnaClo Matlwmatica 2 o 

109 



Con los valores calculados en páginas precedentes y del proceso de iteración realizado se tiene el 

siguiente diagrama de momentos para el anttlisis plBstico del mar-co de cinco niveles (fig. 7. 12). 

'.~~,':·~-~~= ·::~:=~0;.k"-"'. 
'"";\'=' 

., 
F ~ ~:-~.::?..~_:~_:.-=-::;_=~-~-~~=--~-~=~~--~~~-~~~'._ -
¡:~~.::~"--=·- -=-=-~='~=;~==- -e'~~:~:-~: 

:""-:~..:2:''°~~"-~"~0::'~~=-=s 
· ~_:'''0:,:-=.c~_'c c.:_'c''C':?:Cc=. :C::=:=:J 
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CONCLUSIONES 

Del método de Baker de análisis plástico. de los resultados obtenidos y comparando los mismos 

con los resullados de un aMhsis elástico puede concluirse lo siguiente: 

- Los diagramas en tos elementos mec<inicos en el análisis plástico tu~ncn valoras mayores que 

en el análisis elástico. lo cual parece lógico ya que las deformaaones en las que se incurren en el 

caso del análisis plástico son mayores que la del elástico. 

- Por ta aproximación del proceso iterativo en el análisis plilstico. 1os resultados suelen no •·cerrar" 

en exactitud, por lo que los diagramas de <!lernt~ntos mec..--irnc..•s pueden aparentemente no cumplir 

con el cqu1hbno 

- Es posible realizar el rnélodo de una n1.'."111era manu<oil siempre y cuando se siga un oeno orden al 

resolverlo, además se debe contar con 1.-i ;1yuda de un equipo de computo SH\ el cual no es posible 

resolver rap1damentc el sislerna de ccu:1c1ones qui~ se pr-csentn 

- El n1Ctodo de Saker- es n1uy lat>ono.,o por lo qu~ 13 pos1bllrdad d~ con1etc-r e1Tor-cs cuando se 

resuelve el problema es grnndc. :.otJrc· lodo si se í(>;J.]1¿;-i rnanuatm('f'~e 

- En en el c.::iso de martas ll1pere~~LJt1cos t.'I Método de Bak.ei necesanamente incurre en la 

presencia de art1culac.iones (_<fl !.ir, ¡:..,,iurnn.1~~. cnteno que n0 cnu1cicl~ con la filosofía del 

reglamento del OF (el cual se t;asa en e! c-:ntt..•no "lr.:•be dcb1! - r:..olurnna fuer11~". pnm obligar que las 

art1culac..ones se presenten en l.15 trdtu..>-> y no 1.•n I.:is colu1nn,1:;.), por lo que (."I rnclodo no so1ia 

aplicable en zonas con alto ne~o si~1111co y en p.u1icul.nr en ('[ DF 

- Es rnuy prohab!e que se plt!Sl'll!t~ falla loe.al de algun eh~nk•nto estructural ( en espcaul 

colurnnas) antes de que pueclan llevar-se el C.."lbo la formaci6n de todas las art1culac1ones pláslic..-is. 

misrna qut:" puede ser la c-""'•usa dP una 1'"111a f!IOtKll de la cstructur;:i(19) 
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- Se puede conduir que et mCtodo no refleja ventaja practica a la hora de realizar1o manualmente. 

pero si podria ser de mucha ayuda si se llegara a programar.asilo demuestran las referencia (15) 

Por lo que no es recomendable utilizar1o en un despacho de cálculo. en dado caso de que se 

requiera realizar un ancilisis inelilslico seria me1or recumr a paquetes de computadora comerciales 

que toman en cuenta el análisis inetástico en las estructuras de concreto reforzado. 
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