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I N T R 0 D U C C I 0 N

Al di sesear una estructura se tiene come prnnó: i.to funda— 

mental obtener una estructura tanto econhmi ea como segura, - 

cumplier_do con ciertos requisitos funcionales y estétic,:,s. 

El diseno estructural está basado en - ran parte en la ha- 

bilidad creativa, imap;inación, experiencia y criterio del di- 

se7iiador. 

I,os caminos a seguir, así como los métodos y criterios - 

utilizados en el diseño de una estructura, los decide el dise

Fiador basándote principalmente en su experiencia. 

r7n el presente trabajo se pretende proporcionar un proce- 

dimiento para disertar una estructura, en la que Fran parte de

su maca se encuentra en el extremo superior. 

El proyecto que ce presenta en este trabajo es una ertruc

tura metálica para :- oportar un PRECIPITADUR. 

Las características geométricas y físicas del PRECIPITA— 

DOR, cr)n proporcionadas nor su fabricante. Con estos datos en

mo punto de r.artida, re procede a direríar la estructura men- 

cionada. 



Para el An€.l Iais por Carus verticales de la estructura, 

z: e utiliza el Método de H. Cross; por Car -as Laterales, el Mé

todo- stático. Estos Métodos son sencillos v además nronorcio

nan resultados bastante aceptables. 

EIn el proporcionamiento de secciones se trabaja con la — 

Teoría Elástica. 



I.- A N A L I S I S D E C A R r A S

I. l.- DESCRIPCION DEL PROYCTO

El proyecto a desarrollar es una estructura metálica que

si_rva de soporte a un PRECIPITADOR ELECTROS"TATI CO. 

El Precipitador es un tanque rectangular el cual servirá

ara retener Licor Negro. A continuación se muestran las ca- 

acteristicas geométricas, proporcionadas por el fabricante. 

948. 4 _ 153

Fig. I. l.a).- Elevación Longitudinal

N + 4. 90

n
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Pig. I. l. b).- Elevaci6n Transversal

Á

N+ 4. 90
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Fig.. I. l. c).- Planta de Fondo Mojado ( N + 5. 25 ) 

l.- IPR 8" x 5 3/ 4"- 25. 3 kg/ m

2.- IPR lo" x 5 3/ 4 - 31. 3 kg/ m

3.- CPS 6" - 12. 2 kg/ m

n

N



ari la figura I. l. e se ruede observar que la plarta de fon

do mojado está resuelta estructuralmente. La placa del Fondo

Mojado se apoya en las vigas IPk y CPS, las cuales se apoyan

a la vez en las placas de pared, siendo estas últimas las que

se apoyarán en la estructura que se va a diseñar. 

La altura a la que deberá colocare el Precipitador será

de 5. 25 m sobre el nivel del suelo ( N ± 0. 0 ). 

I. 1. 1.- Estructuramiento. 

La soluci6n estructural más conveniente es a base de mar- 

cos rígidos ortogonales, ubicándose éstos bajo las placas de

pared para apoyo de las mismas. 

En direcci6n lon.gitu.dinp,.l serán tres marcos; y en direcci

transversal, cuatro, dos bajo las placas interiores y dos más

en medio, debido a que el claro es muy grande. 

Las necesidades y restricciones presentadas por el Client

nos dan su ubicaci6n. 

Se utilizarán siete marcos: Tres en la direcci6n N - S, 1o: 

cuales fueron ubicados sobre los ejes A, B y C; cuatro en la

direcci6n E- 0, ubicados sobre los ejes 2, 3, 4 y 5. A conti-- 

nuaci6n se muestran cortes es uemá.ticos de los marcos y la -- 

planta de la Estructura que servirá de apoyo, llamada poste— 

ríormente Estructura Principal. 
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Fig. I. l. l.b).- Corte Transversal

s
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Fondo Mojado V N+ 

Estructura

J+0. 0

Fig. I. l. l. c).- Corte Longitudinal



Cc - o el peso cuy• soportar] la estr-;,ctura es grande, y la

altura de ] as columnas e:• de 4. 9 m, conviene arriortrarlas ra— 

ra re^ ucir, tnr.to lor efíctor de crbeltez, como lor derrlaza- 

m: (°:• tos ori . ^ nio:- rer lnr fuerzas hori zontaler. Pero exi rte

1- i r( stricci6n de que re deberá dejn.r un^ nitura libre re re

el nivel ¡ e1 , uelo iTzal a A. 2 m. Por lo cual se decide utili- 

zar una e:: tr^.ictura a,iici onnl en el nivel + 3. 1-) 0, además de -- 

arriostrar las columnas en el trismo comprendido entre los ni- 

veler + 4. 90 y + 3. 50. 

Las i, uientec fi.qurar muestran escuemIticamente como queda

finalmente estructurado. 

A
C
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rcos 2, 3, 4 y 5
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321 r )
7). 4 y 15).) 

Fic-. I. l. l. e).- Marcos A, B y C

Según el Re - lamento de Construcciones pnra el Distrito Fe- 
deral, la ertr)cturn que re trata está clasificada de la ri- 

puie^ te forma: 

Pertenece al ; Pino B, por su uro ( Art. 232 ); al Tipo I, 

por el tiro de estructura ( Art. 233 ). 

1. 1. 2.- Car^ tor:frticas del i,ugar. 

La e. - t! rá ubicar?n en i) na zona en donde el sue- 

lo es firme y r,oco comnre--ible. rh la. figura. I. 1. 2. 8. re ^ ue

tra un corte estrati co y , lr,una..r caracteristicar dF l

lo, obtFnida.rr de un ,• endeo en í] lu.F,- r. 



CLASIFICACION

S. U. C. S. 

SI MB0LOGIA

ARCILLA

EZLIMO

ARENA
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Mis de 50 110lpe5 ::: No

B. O.- Muestreo con barril Dinison

FiF, I. 1. 2. a).— Estudio del Suelo

C L 5. 15 F= 85

IGM G< 45 S70 F. 24
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C. 035 Nq/ m2

E= 300 ! sq/ m2

G= 50 5. 44 F= 6

G=¢ 5=E5 F- 7

M GAS 5=71 F. 14

G= • 1. OE GRABA
5= •/. DE ARENA

F=•/. DE FINOS



Seaúr el Ri; lam( nto de Con - trucciones nar- el Distrito Fe - 

1, el lunar queda comDrendia^ en la Zor.r, I. zn este zonn

elor- corr.nreeibles tienen un e.- eror Y T( r, r de 3. 0 m. 

E1 coeficierte sísmico que le correeronde a la Zona I ee

0. 16 ( Art. 234 ). Este valor será afectado nor el fac- 

de ductilidad Q = 2. 0 ( Art. 235 ). 

I. 2.- DI STRI BUCION DE CARGAS

Para poder realizar el análisis estático será necesario de- 

ninar el valor de la carga sobre los marcos. Para este fin

larán dos distribuciones de carga: una en el Fondo Mojado

3 otra en el Techo. Se usarán los datos proporcionados Dor

fabricante: 

Peso Total del Precipitador.- W c. v. = 87. 0 ton. 

W c. m. = 213. 0 ton. 

Cama Viva = Carga viva en techo ( por esnecificación ) 

peso del Licor Negro. 

Carga Muerta = Peso propio del Precipitador. 

Especificación de carga: 

Carga Vive en Techo = 20. 5 lb/
ft2

Licor Negro = 170 lb/
ft2



I. 2. 1.- Dintribuci6n de Ca—, as en la Pl,3nta de Fondo Mojado

1).— Carga Viva. 

En la riarta de Fondo Mojado no se tomará en cuenta el -- 

a de las tolvas laterales, debido a que no existe base de

yo en ellas. Siendo absorbida la nresi6n del liquido por los

tos, cuando exista el estado de reposo. 

El área del fondo Mojado se tomará como: 

Afm = ( 9. 48 m) ( 9. 52 a) = 90. 25

m2
La presión de contacto sobre la placa del fondo será igual

a carga del Licor Negro: 

WLN = 170 lb/ ft
2= (

170)( 0. 0048824) = 0. 83 t/

m2
0048824 = fact >r para transformar lb/ ft2 a t/

m2). 
2).- Carga Muerta. 

IB placa del fondo tiene un espesor de 3/
80, por lo tanto

corresponde un peso de 74.' kg/

m2. 
0. 079 t /m

1

El peso dí- la estructura que sirve de soporte a la. nlaca

1 Fondo Moj _do, será determinado_ con la suma de los pesos de

9 vigas. Se nuede ver en la Planta de Tondo Mojado ( Pig. 

l.c) que se tienen perfiles IPR 10" x 5 3/ 4" - 31. 3 kg/ m , 

R 8" x 5 3/ 1' - 25.? kg/ m Y : Ps 6" - 12. 2 kg.S. 

IPR 10" x ' z " 4" : W = 5( 9 • ' m)( 31. 3 ka. m) 1489. 8 k? 

IPR 8" x 1 4" . Y = 4( 1.-_  m)( 25. 3 k ;. r) 170. 0 kg

cPc 6" : A = 4( 9. a8 m)( 12. 2 k? a) 462. 6 kg



El peso total es: Wt = 2122. 4 kg = 2. 123 ton. 

OE A - 

2. 123 ton - 
0. 024 t/

m2
90. 25

m2
La carga distribuida total en el Fondo Mojado es : 

Licor Negro : C.0 = 0. 83 t/

m2
Placa F. Mojado W = 0. 075 t/

m2
Estructura : U1= 0. 024 t /

m2
wt= 0. 929 t/

m2 = 
0. 93 t/

m2
Con la carga obtenida se hará, una distribución sobre las- 

vigas

a.

svigasde la estructura. La distribución se hará en función del

área tributaria. La carga, que le corresvonda a cada viga se

distribuirá uniformemente sobre ellas. 

Para obtener las reacciones de las vigas sobre las- olacaG

de pared, será necesario hacer un análisis, considerando que

están libremente apoyadas en sus extremos. 

3).- Análisis de Vigas. 

Primero se analize.rán las vigas que están en dirección de

los ejes letras y posteriormente las que están en dirección de

los ejes números. Esto se debe a que las primeras se apoyan so- 

bre las segundas. 



AM- 

OAS

1g7, 5 - 4 ] 51. 5 „ t. _ 15. 4 _ 121,E

Areas Tributarias Carga Distribuida

m2) ( tem) 

ñ

0

Areas tributarias y Cargas distribuidas
en el Fondo Mojado. 

62

11- 1. 24\ L`\` 24

OAS 1. 23

w- 0. 74
r•- O. i 0 64 il

0. 65

rr• 

i

Areas Tributarias Carga Distribuida

m2) ( tem) 

ñ

0

Areas tributarias y Cargas distribuidas
en el Fondo Mojado. 



I

w = 0. 47 t ,'m

T Rb

1. 676 m

Ra = Rb = ( 0. 47 t"M) ( 1. 676 m)/ 2 = `. 4 tor

w = 0. 78 t/ m

t
Na I Rb

1. 68-6—m

Ra = 8b - ( 0. 78 t/ a) ( 1. 686 m)/ 2 = 0. 66 ton

ct = 0. 55 t/ a

Ina Rb

1. 676  

Ra = b ( 0. 55 t/s) ( 1. 676 m)/ 2 = 0. 46 ton

w = 0. 65 t/s

Ra

1. 38 is

Ra Rb = ( 0. 65 t/ m) ( 1. 38 m)/ 2 = 0. 45 ton

on los valores anteriores y con la carga uniformemente

ibuida, se analizarán las vigas en di recci Ón de lor ejes

Oar



1« „ la, l, é,),— Reacciones do Vigas del Forado Mojado

A) Cargas concentradas debidas a trabes en direcci6n
D-traiz., 

B) Carga : ün.:entradas debidas a tra, es era direcci6n
nd me rn e ,.. 

A
B

í

0. 66 t

O. té t

0_60 t

0. , 4

0. 46t

t

0. 46t

0. 4t

0.4t

0. 46t

0.46t

0. 45t

0. 45t

0. 45 t

2. 66 t 2. 66 t

2. 56 t 2./ 6 t

10 t 3. 10 t

A
B



O, á ton 0. 9 ton

w= 0. 74 t/ m

Rb

4. 76 m

Ra = Rb = ( 0. 74 t" m) ( 4. 76 m)/ 2 + 0. 9 ton = 

2. 66 ton

0. 91 Ton 0. 4 Ton 0. 4 Ton 0. 91 Ton

ui- 0. 65 T{ m

Ra
Rb

4. 76 m

Ra = Rb = ( 0. 65 t/ m) ( 4. 76 m)/ 2 + 0. 91 ton+ 

0. 4 ton = 2. 86 ton

1. 12 Ton 0. 4 Ton 0. 4 Ton 1. 12 Ton

NJ _ 0. 95 T/ m

g)._ 

J

Rb

4. 76 To

B, - Lrb = ( 0. 65 t/ m) ( 4=76 m)/ 2 + 1. 12 ton + 

0. 4 ton - 3. 10 tan

1. 2. 2.- Distribución de Cargas en el Techo

1).- Carga Viva. 

La carga viva será por es" ecificaeións

2
2

C, Ucx.= 20. 5 lb/
ft2 = (

20. 5) ( 0. 0048824) 0. 100 til

2),- Carga Muerta. 

La carga muerta tendrá dos valores: 
En el techo de las tol- 

vas laterales, será igual al peso " ropio de la placa; entre loi

ejes 2 y 5 será obtenida
deduciendo, del peso total, lo " esos



le,s pl_ . 3s de pared, placa y estructura de coeorte del Don- 

ado y placa de techo de las tolvas laterales. 

peso de las placto de pared: 

Sobre los ejes A, B y 0.- h = 9. 0 m, L = 1. 53 m ; 

fa . 12. 46 m, L 9. 48 n, w = 62. 2 kg/

m2
W = ( 9. 0)( 1. 53)( 62. 2) 6 + ( 12. 46)( 9. 48)( 62. 2) 3 = 27180. 3 kg

w 27. 19 ton

Sobre los ejes 1 7 6.- h - 9. 0 m, L - 9. 52 m,y. w = 62. 2 kg/

m2
W = ( 9. 0)( 9. 52)( 62. 2) 2 m 10658. 6 k9 - 10. 658 ton

Sobre loa ejes t y 5.- h = 12. 46 m, L = 9. 52 m, 

w = 62. 2 kg/

n2
W = ( 12. 46)( 9. 52)( 62. 2) 2 = 14756. 2 kg = 14. 756 ton

Peso de la placa y estructura del tondo Mojado: 
A = 90. 25

m2  = 
0. 099 t/

m2
fm

W ( 90. 25

m2)(
o. o99 t/ 8. 935 ton

Peso de la placa del techo de las tolvas laterales: 

A = ( 1. 53 m)( 9. 52 m) - 14. 56

m2
2

w = 0. 075 t/ m

W = ( 14. 56

m2)(
0. 075 t/

m2)
2 = 2. 184 ton

La suma de los peso:- es: 

Placas de pared: 

Placa y Est. P. Mojado: 

Placa techo tolvas: 

W = 52. 60 ton

W = 8. 94 ton

W = 2. 20 ton

w-- 63. 74 ton

t



diferencia con el peso totZl del precinitador es: 

pd- 213. 0 ton - 63. 74 ton = 149. 26 ton

L valor de la carga muerta en el techo de las tolvas latera - 
se ( entre los ejes 1 y 2, y 5 y 6 ) eE : 

w - 0. 075 t/

m2
valor de carga muerta entre los ejes 2 y 5 e : 

119. 26 tan_ = 1. 65 t/

ma
w = 2

90. 25 m

La suma de carga muerta más car+ra viva es : 

Entre los ejes 1 y 2, y 5 y 6

GUCW m 0. 100 t/

m2
was s t

m2
Wt,w 0. 175 t/

m2
Entre los ejes 2 y 5 : 

mar = 0. 100 t/

m2
Weil = 1 6 0 t

m2
2

Wt a 1. 750 t/ m



Con los valores de c^ rpa anteriores: se hgrá una distri?,u- 
n sobre las placas de hared, Dues son las que Pirven de aro - 

al techo. 

P
1 T

E

S

c

Q

EW5

Cargas de Techo Cargas de Placas de Pared

Fig. I. 2. 2. a).- Cargas debidas al techo y a las placas
de pared. 



I. 2. z,— Di>-triruci6n de Car nr ro:' re In ::
rtrur! urr: Princinal. 

1.a di:•trii,uci6n de rnr ar so rt
In t• rtructurn Drirci——1 r(1— 

obtenida suM:•ndo lar cnrj7.s sol -re lar nlacar
de DPred: Car— 

s de techo + pero pronio de placas de Dared + carpas de F. 

fado. ( Ver Pig. I. 2. 1. a , pig. I. 2. 1. b y Piq. I. 2. 2. a ) 

n B

160.5 , L_ 1?, S __ S7S-_. 1_6. 4---  1S7. S

r

4
4

1.— Wtch=0. 14 t/ m

wpl =0. 56 t/ m

Wt --0. 70 t/m

2 . - U) fm = 0. 37 t/m

Wtch=2. 21 t/ m
3 w13 = 0. 77 tA

Wt - 3. 35 t/m

4

3.— Wfm - 0. 37 t/ m

Wtch- 3. 10 t/ m á
wpi =0. 77 t/ m

U t =4. 24 t /m

0. 66t O. k6t

4

4.- Wpl = 0. 56 t/ m

5.- Wfm = 0. 74 t/ m

t) t eh=6. 20 t/ m
W l =O - 77 t z
Wt= 7. 71tm ñ

0. 66t 0. 46t

Fía. I. 2. 3. a),— Dirtribuci6n. de Carear sobre

la Estructura Principal. 



i'£xy afectos de análisis ee hará un corte eFquemItico en

cada eje, indicando las caras correspondientes. 

C

W= 0. 70 t/ m ( Q) 

r 1# 7. S . 4 1S7. S 1S7. S 160. 9 157. 5

b) 

c) 



145. 1 166. J__ 153.] 

168. 3 145. 1 138

22. 4 2. 66 t
22. 6

1. 67t
2. tt6 t ]. 1 t

1. G7 t 3. 1 t 2. 86 t 0. 56 t/ m

0. 56 t/ m
4. 24 t/ m

d

13 4 t 6. 2 t 5. 72 t 5. 3 t 5. 7 t 6. t 3. 74 t

I I 1 0. 56 t/ m 1
6t

t/ m

e) 

Fig. I. 2. 2. b),_ Cargas sobre lo Estructura Principal
a) Trabes de Ejes 1 y 6

b) Marcos de Ejes 2 y 5

c) Marcos de Ejes 3 y 4

d) Marcos de Ejes A y C

e) Marco del Eje B



II.- D I M E N S I 0 N A M I E N T 0 P R E L I M I N A R

Para realizar el Dimensionarúento Preliminar se tendrán

que obtener valores aproximados de los elementos mecánicos que

actúan sobre la estructura. Para ésto se hará un análisis pre- 

liminar de cargas verticales ( Estático ) y de cargas latera- 

les ( Sísmico ). 

Al re<li zar el análisis preliminar se supondrá una relación

de rigideces entre los elementos estructurales, con el fin de

obtener factores de distribuci5n. 

Para efectos de análisis por cargas verticales, se conside- 

ran los marcos sin la contribución de los contravientos, los

cuales se consideran en el análisis sísmico. Así la flexión y

el cortante son absorbidos por la Estructura Principal, sir- 

viendo únicamente la Estructura Intermedia para rigidizar a la

estructura y absorber parte de los efectos por cargas latera- 
les. 

Ira consideración anterior también se hará en el análisis

definitivo. 

II. 1.- ANALISIS PRELIMINAR POR CARGAS VERTICALES. 

El análisis se hará por el Método de H. Cross. Se presenta- 

ran únicamente los cálculos correspondientes al marco raje 2. Pa- 
ra los marcos restantes se darán los resultados que se obtienen

con el mismo procedimiento. 

II. 1. 1.- Rigidez.- Para roder obtener posteriormente un

factor de distribución que permita distribuir los momentos, es

necesario suponer una rigidez tanto en trabes como en columnas



CO

Se sunondrá una re] - e¡ -^ de rigl,?cce; ae tr he entrF. co - 

na tramo largo Kt! Kcl = 0. 4, y de crlumna tramo corto en - 

columna tramo lar:To Kcc/ Kcl = 2. 5 . Con Die relacione^ nro- 

stas y sunoniendo la rigidez de la columna tramo largo -- 
1. 0, se obtienen las siguientes rigideces: 

Columna Tramo Corto K = 2. 5

Trabes K = 0. 4

II. 1. 2.- Z ctores de Distribucl6n. 

El factor de distribución en cada nudo, se obtendré en fun- 

Sn de la rigidez de los elementos estructurales que a 61 lle- 
z. Asi el factor de distribución que le corresponde a cada

emento se determina con : 

Si endo: 

kdi - - 1
rK

Fdi = Factor de dist3xdbuci6n del elemento i

n Rigidez del elemento i

21 = «:huna de rigideces de los elementos qu(, llegan

al nudo en estudio. 



D

fi F. II. 1. 2. a)- Marco Eje 2 . Rigidez de Barras y Enumera- 

ción de yudos. 

En el nudo 301a surra de rigideces es Y -K = 2. 9, siendo el

for de dir-tribuci6n cara la barra 3- 2: 

Fd3- 2 =  = 0. 86

Si gui endo el mi sino procedimiento se obtienen los si Tai en - 

res.u1 tad o s : 

nU_DO BARRA F. D. 

3- 2 0. 
3

3- 6 0. 14 f
6- 3 0. 12

6 6- 5 0. 176 r

6- 9 0. 12 ' 

2- 3 0. 64

2 2- 1 10. 26
2- 5 { 0. 10

5- 2 0. 09

5- 8 0. 095
5 5- 6 0. 53

L- 5- 4 n. 23



Por simetría del marco, los nudos 09 y ® son iguales a los

idos Qy Q respectivamente. 

En las barras de los nudos©,® Y 70 el factor de distribu- 

ón es nulo, debido a que la rigidez del empotramiento se con- 

dera infinita. 

I1. 1. 3•- Momentos de Empotramiento y Cortantes. 

Para determinar los momentos de empotramiento se utilizarán

is fórmulas del Manual HAMSA. 

P= 0. 66 ton- P= 0. 66 ton

F

a= 157. 5 160.' 9 T a=157. 5

1= 476

wl2
Pa( 1- a) ( 3. 35)( 4. 76)

2

Me- 
12 + 1 - 12 + 

0. 66)( 1. 575)( 4. 76- 1. 575) _ 
7. 02 t -m

4. 76

V = w2 + P = (
3. 35)

2(

4. 76) + 
0. 66 _ 8. 63 ton. 



II .1. 4.- Mo:nenüo, V Cortarte;- F ì ^ a] er. 

Para la obtenci6n de Momentor v Cortanter n ler Fe hace

Ta di^ tribuci6n del momento derecuilihrante ric cada nudo. la

írtriblzci6n —e hará Inicamente en la mitaa del m? rco, debido

oua éste er i -métrico. 

N U D 0 3 N U D 0 6

Ft T- CS C-1 VD 0. 50 VI W CI 1 VD

Fd - O. B6 0. 14 0. 12 0. 76 0. 12

e - 0. 0 7. 02 7. 02 7. 02

Md, - 6. 04 0. 98 0. 0 0. 0 0. 0

Mt, - 0. 0 0. 0 0. 49 1 - 0. 0 j-0. 49

14(32 - 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0 1 0. 0

MF -=. 04 6. 04 7. 51 1 0. 0

V - 0. 0 8. 6 8. 6 0. 0 8. 6z

GV - 5. 09 0. 31 0. 31 0. 0 0. 31

VF - 5. 09 8. 32 8. 94 0. 0 8. 94

Ft N U D 0 2 0. 50 N U D 0

Fd 0. 64 0. 26 0_._10_ 0. 09 0. 58 0. 24 0. 0

Me 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0 0. o 0. 0 0. n

Md, 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0

Mt, 3. 02 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0

Md2- 1. 93 0. 78 0. 30 0. 0 0. 0 0. 0

0. 0 0. 0 0. 0 0. 0MF 1. 09 0. 78 0. 31

V 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0 0. 00. 00. 0

GV 5. 09 0. 23 0. 06 0. 06 0. 0 0. 0 0. 06

5. 09 0. 23 0. 06 0. 06 O. n 0.^ o. o

o. 5- 1 0. 5
N iJ D 0 1 N U D 0 4

o - L. I 60, o

MF

Tabla II. l. a).- Distribución de ' fomentos Desequilibranter



1

5. 09

72

5.09

0. 27

AS

0. 27

de Eiee 2 v 5. F11Prza Axial en Columnas, 

F4zerza Cortante v Momento Plexionante . 

I Ii ..4 4.. 1 - 1. af f -2r. 

0. 16

4. 9

0.9

0. 09

0. 4

2
13. 35

0 75

P. 19. 52

0.02 0. 0-
0. 76

9. 76

P. 10. 4 S

0.040. 02
0.015

0. 12 0.05

N( t- m) 

V( ton) P. 1S. Se P. 10. 47

P( ton) 

0. 01S 0. 04

I1. 1.. b;.—" arcos de Ejes A y C. F'uerza Axial en Columnas, 

erza Cortante y comento Plexionante. 



I 1., t t• i

5. 92

0.410.18

9. 20

2. 25 0. 72

4
0. 64

0. 64

P.] 6. 8] 

o. o5 5

1. 90

P. 18. 91

1. 90

0. 08
0. 104\ 

0. 03

0. 29 0. 10

M( t- m) 

V( ton) 
N-36. 78 P. 18. 96

P( ton) 

0. 03 0. 08

1. 4. c). - Marco Frie B. Puerza Axial en Columnae, 

Púer7n. Cortante ,y Momento Plexionante. 

II. 2.- ANALI'' IS PR LIMINAR POR CAR W7 W"ERALEZ

La fuerza si' m̂ica se obtendrá con el Método Estático que

se menciona en el Art. 240 del Re ; lamento de Con^ truccione:- va- 

ra el D. F. La fuerza se distribuirá entre lar columnas en base

a su ri a,'i d e z . 

Se analizará como armadura la Darte comnr n.iida entre la

L•' tructura Princival y la Estructura Intermedia. 

Al i F, ual que en el an! 41 i si s por cargas v- rti caleg', 11ni ca - 

mente se nrerentar-5n lis ci` lculo^ de un marco. 

II. 2. 1.- Fuer2a " i:•rrica. 

Para e'' ecto^ del análi:-i^ se conric?era aue la caria re cor.- 

cc•ntra en el centro del Precinitalor, o sen, en el nivel + 



la Fuerza Sísmica se calcula como: 

Fs = W x C. S./ Q

Donde: 

W = Peso Total de la estructura. 

C. S.= Coeficiente sísmico de la zona. 

Q = Factor de Ductilidad. 

El peso que se utiliza, es la suma de carga tuerta más car- 

ga viva reducida en un 20 % ( por especificací6n): 

Wc. m. = 213 ton. 

Wc. v. = ( 87)( 0. 8) = 69. 6 ton. 

Wc. t. = 282. 6 ton. 

El coeficiente sísmico que corpesponde es C. S. = 0. 16, y

el factor de ductilidad es Q = 2. 0 ( ver 1. 1. 2). 

La fuerza sísmica es: 

Fs = ( 282. 6)( 0. 16)/ 2. 0 = 22. 608 ton. 

II. 2. 2.- Elementos Mlecánicos. 

la fuerza sísmica obtenida se distribuye entre los marcos. 

Como se consideró que tienen la misma rigidez, la fuerza cue

le corresronde a cada mc.reo es igual a la fuerza sísmica. en- 

tre el número de marcos, en la dirección pue se está analizan- 

do



1 A, 

0

0

0 o 0

7. 54t

7. 54t O Fs- 22. 60 t

7. S4t

I I I I

S. GSt 5. 65t 5. 65t 5. 45t

Fs - 22. G0 t

i u. II .2. 2. a) .—^ terza `; f rmi ca en Marcos. 

a).— rl.ier7nc Cortantes. L1 fuerzn rf:•,'ica du cn i^ m^ rco se

i. iilihr•: cen fuerzas cort,'nter• en lar columnas, en funci6n de

ii ri-,ide7.. De é:., te. modo ] a fuerza cortante eerl f~ l en to - 

d: 

Fs= YE Vi

Fi o,. II. 2. 2. b).- r;quilibric de la Fuerza nfrmica. 



Rea.l17'.-ndr, el aná. irir, en o 1 marco .. J4 2, ter.. --or: 

Fr = 5. 65 ton

V1= V?- V- 1. R i ton

vl *_ v? -- V1

Pig. II. 2. 2. c).-: Marco Lie ?. Cortante en Columnnr. 

b).- Momer.tos. Para deterr:in, r lor ^:orr.er.tor en lar celum- 

nar re considera que el nunto de inflexión re erc,)crtra al cen- 

tro de las mismae. Erta conridernci6n re har4 única.mcnte en el

trnmo inferior, dehi do a que el trnno rut,erior cueda comnren- 

dido de ntro de la recci6n que - P nn¡ li r^ rá COMO `. rT.,-clura, te- 

nic-ndo como eonveeueneio. que- no }' e.va momfrtor en dicho tramo

de columnar, ni en trnbecz. 

a) 

M1 M2
MI M1+ r+l2 = Vh

hi2 M1 = Vh/ 2

M2

b) ( e) 

Fi T. II. 2. 2. d).- ( e). - Dia - rama de Cortarte, 

b).- Dia:*,rama de Momerto con el -.: ato le

inflrxi6n al centro del claro. 

c).- Deducci6n lel VemertN. 



Loz mc en el marcc n 2 son - 

M= 1. 

3. 3

1. 91 t)( 3. 5 m)/ 2

3. 3 t—m

II.:. 2. e.- Marco Eje 2. Mo:rento:- en Columnas

c).- Fuerzas Axi,-i]. es. El momento de volteo provocado nor

la " i2erza sísmica, se eauilibra cor. fuer7ap axiales en las co- 

lumn,,, . Las fuerzas re determinan con la fórmula de la escua- 

dría: 

Fa= M X

Y - X? 

Donde: 

Fa = Fixe rza Axial

M = Momento de Volteo

X = Dirtrncia del centro del marco a la c lumrp corres- 

pondi er. te . 

ún la armac?ura se deterrinn.rán la- fuerzas axiales al rea- 

lizar el aná_li:-¡s con el método de lo^ rucios. 

Parte nnalirar la arr,^ tirli se r? ebe aislar de la estructura, 

Pei-:ianecir,r.do en eouilibrio. 

La fuf rza rTrmíJen re rc.n- rtir-,1 entre ni.lro^ en n r+e: 

i -u? ler, ruronle—5o nue re ti, -f, in m; r7na rl -í ler en ellor. 



Al transportar la fuerza sísmica de su punto actuarte a

Estructura. Princinel, conserva el mismo valor, pero adiciona: 

mente se produce un momento igual a la fuerza nor la dista.nci

de transporte: M = Fs x hi.. El momento se transforma en un e: 

tema de fuerzas verticales actuando en los nudos, para poder

analizar la armadura. Las fuerzas se determinan con la f6rmu• 

la de la escuadría. 

Al analizar la armadura se considera que las barras diag

nales trabajan únicamente a tensión, no tomando en cuenta la

que en un momento pudieran estar a compresión. 

F-SR

t
FV

I Rv

FG

A* Rh

hl

a) 

i
Fv

Fh

b) 

Rh

I Rv

Figr. II. 2. 2. f.- a) Fuerzas Actuantes

b) Armadura en Equi libri o



Al analizar el Marco Eje doe tenemoe: 

I• 1. 

4. 6 V

f— 1. 1A

F Fh = 1."- P12= 0

F12 = 1. 88 ton. 

3. p

e

4. 63

2 ?v = 3. 8 -?
14- 

0

F14 = 3. 8 ton. 

7 -ft = 3. 8- 4. 63* '
42(

1401496)- 0- 

F42= 2. 94 ton. 

Fh = - 1. 88- P45+ 2. 94 ( 476/ 496)= O

P45= 0. 94 ton_: 

sFh = 1. 88+ 1. 88- 2. 94( 476/ 496)- F23-- 0

1 88

r23= 0. 94 ton. 

FIc- : E F° = F225- 2. 94 ( 140/ 496)-- 0

0. 81 ton. 



U C ( 3
4

2Fh = 0. 94+ 1. 98 - P -
1F(

476,/ 496)= 0

tp 2. 94 ton. 

F
6

E ? v = F 6- 2. 94( 140/ 496)- 3. 8 = 0

P
6= 

4. 63 ton. 

Nud o (3
2 Ph = 0. 94+ 2. 94( 476/ 496 )- 1. 88- p56= 0

0. 1

2. 94 p56- 1. 88 ton, 

Á 156 5EPv =- O. A3+ 2. g4( 140/ 496)= fl

Nudo®: 

63  Pv = 4. 63- 4. 63 = 0

3. á.8A
S Fh = 1. 88-- 1. 88 = 0

d 6 3

E1 momento de volteo en la base del marco es: 

M = ( 5. 78)( 11. 30)= 65. 314 t -m

La distancia del centro del : narco a las columnas es: 

Columna Di stancia

A - 4. 76 m

3 0

C 4. 76 m



L FuFr7.a Axial en la:- coly r a: será: 

Cf>lvlmna Fza. Axi21

A - 6. 86 ton. 

B 0

g 6. 36 ton. 

r Y

Fig. II.?.?._?}.— Fuerzas Axiales ( ton) 

a).— Marco^ de E'.ier ?, ?, 4 v 5

b).— Vnrcos de pie^ A., 3 y C

a) 

b) 



II. 1.- DE SECCIC: I' c' 

Al diseñar la recci6n de un elemento estructural sP debe

visar cue sea s- ati^ factories bajo lar si - ienter condiciones: 

Vi¡ ya r. 

Plexi 6n

Cortante

Flexocomnreni6n ( si existe ) 

Pandeo Unteral

Aplastamiento del Alma

Torri 6n ( ri ex¡ ste ) 

Flecha ( si debe quedar limitad^ ) 

Er.fuerzor Combinados

Column -is: 

Compre si 6n

Plexocompreridr. ( si existe

Cortante

Torsión ( si existe ) 

Pandeo

Esfuerzos combinados

A contim-;aci6n se da un procedimiento recomendable nara el

seno. Aunque ee recomendable, no es el único. 

Direño de V, -par: 

1.- Obtener lor elementor mecdnicos nue actú^r.. 

Obtener el dF 7ecci6n necc,rario nara la vipn, 

en bare a 1^ r admi si bler a flexi (5n. 

elr•er -) r.ar 19 r- ecci6n de la -,-i!na más adecuad -t utili- 



zando los manuales de acero larinado o rrefabricado. 

A menos que se consideren otros factores, se deberá

eleP. ir la sección más liF;era que satisfaea el m6dulo

de sección requerido. 

4.— Calcular el esfuerzo cortante unitario en el almr de

la viga, en la sección en que resulte más elevado. Es- 

te esfuerzo debe ser igual o menor que el esfuerzo ad— 

misible. 

5.— Investigar los esfuerzos combinados si se considera

necesario. 

6.— Determinar si es necesario el cm - leo de atiesadores

para el alma, en los extremos y en los runtos donde

gravitan las cargas mas pesadas, comparando los esfuer— 

zos reales con los admisibles. 

7.— Determinar si la flecha está dentro de la permisible, 

en caso de que deba quedar limitada. 

8.— Calcular el esfuerzo cortante adicional debido a tor— 

si6n, si es que existe y se considera necesario. 

Generalmente la flexión es la que doaina en el diseño, por

que el di serio rreli-ninar de la sec¿,i bn se realiza conside— 

ndo este elemento mecánico. Posteriormente si se considera

cesario, o por simple insrecci6n, o en base a la excerien— 

a del rroyectista, se realiza la revi9i6n del miembro por las

aciones rentartes. 

Dise e : e Cc: amnas: 

1.— Obtener los elemer.ton mecánicos que actúan. 

2.— `'> 1i la columna está remetida a flexocomrresi6n, se ob— 

tendrá el módulo de ^ ecci6n necesario, en base a los

esfuerzo- admisibles a flexi6n. 



Para una primera aproximación conriderere cue el e_` ec- 

to de la card axial produce un aumento de 30`, al r.,ó- 

dulo de sección obtenido. 

Si la columna está sujeta_ a flexocomrre;-i6n biaxial, 

lo anterior se hará cara lar dos direcciones. 

3.- seleccionar la recei(5r_ más adecuada utilizando los n:a- 

nualer de acero laminado o prefabricado. A menos que

se consideren otro^ factores, re deberá elegir la rec- 

ci6n más ligera que satisfaga el módulo de seceí5n. 

4.- Revisar a flexocomnresi6n la sección elegida. 

5.- Cálculo del esfuerzo cortan* e un;. tario. Este esfuerzo

debe ser menor o igual que el esfuerzo admisible. 

6.- ci la columna esti sujeta zlnicamerte a compresión se

obterdrá un área necesaria, sunonicndo un esfuerzo ad- 

misible a co^:nrerión Fa = 11. 6 F v. Se busca una seccifn

que cubra el área. requerida. 

Con el radio de - iro de la recciSn elegida se determi- 

na el esfuerzo admisible a comnresi6n Dar^ la misma. 

Con el nuevo erfuerzo admisible se detern-ina una nue- 

va Area. necesaria. Si ésta es menor o i- ual que la arr- 

teri. -)r re ruede atentar la eccidn com,-Y buena, r.ern si

e - ma—or, entoncer re renite el nrocero. 

11. 1. 1.- ..: ` uerzon Ad- i_sibler. 

Lor er:' uerros admiribler ernetificador en lar, no—=ar del

C. ron: 

1.- Ters-ión: sj Ek rectiores netas excepto en agu: eros na- 

ra npsa:?orer: 

t = 0. 6



b) zb la secci3n neta de a. tujeror nara narrdorer en ba- 

rna 4e* ojo, nlace.r unidas ror medio de naradores o

miembros co^nnuertos: 

Ft = 0. 45 W

2.- Cortante: a) rn la ecei6n total de vi, -as v almas de

J

trabe- de alma llena: 

v = 0. 40 W

Para vi Fas v trabes de alma llena: 

e»ecci6n total = Peralte total x Esvesor de alma. 

Comr,reri6n: a) i n la recci6n total de los miembros car- 

Fados axialmente, cuando ( Kl/ r ), la relsci6n de es- 

beltez efectiva de cualquier segmento sin arriostra-- 

miento, rea menor que Ce: 

r1K1 r) 2
J

Fa _ 
L 2 Cc Pr _ (

1) 

5 3 Kl r _ Kl r
3

3 + 8 Cc
8 Cc3

Donde: 

Cc = 
2 IT 2K

PY

b) En la--.eccidn total de miembros a eonnresi6n carga- 

doy- axislmente cuando Kl/ r sea mayor que Cc: 

Fa - 
10 480 000 (

2} 

0a/ r) 2



e) n ' , _- ecci6n total Ae ra^ tnier y -¡ e-`,­. n!- recunda- 

rios car ados axialmente, 
cuandz) l/r excPde de 120

K= 1). 

Pa ( con form.( 1) 6( 2) ) 

1. 6 - 1/ 200 r

al las f6rmular anteriores K es el coeficiente de longitud

tiva y se ruede determinar en base de las rigdeces rela- 
s úa y vb, con la ayuda de los Romogramas de la Pig. II. 3. a. 

El valor de G en los extremos A o B se define cosos

I L c
G (

I/ L) g

Donde: 

I = Momento de Inercia de la sección transversal tomado

respecto a un eje perpendicular al plano de pandeo. 

L = Longitud sin soporte lateral del miembro. 

c y g = Subíndices que denotan columna y trabe respectiva- 

mente. 

Indica una suma para todos los miembros conectados ri- 

gidamente a esa junta y que se encuentran en el plano

en el cual se está considerando la flexión de la to-- 

lumna. 

d) Fh el área total de atiesadores para trabes de al- 

ma llena: 

Pá = 0. 6 Py

e) Fh la parte superior del alma de perfiles laminados: 

Fa= 0. 75 Py



Od

p

O

O

0

0
0
0

O

O

O

O

C

O

C

ípn

On

rv 

cl
m

r •   

N

dd

o

O

oq

p

0

m

n

O

a

m

Z

F

Y

o

0

o

d

d

p

ic
O

Z
W

N

d

Y

f

JLLou
W
O

O

0

0

O

4

p' 

00
O

O

O

O

Oo

0

0

0

0

0

0

0

OG+
m

ñ •

J

1f 

O

rv

O
v 

ri

rv

ñ

g0
O'

fó
2

51;
i

O

2

O

Ó

2

O

O

11I1
I

IIII
I

I

I

I

I

I  

I

I

I

I

I

I

I

I , 

I

0

0

000

0

0

6

O

O

O

0

O

0

0

n

m

n

O

a

m

ó

d

o

0

o

d

d

p

O

Z

UJ

W

G

Y

f

Nñ
LU
W0

I

0

0

000

0

0

6

O

O

O

0

O

0

0



Idealizando las condiciones de anovo se nue: ien u, ir lo - 

siguientes coeficientes : 

ig. II. 3. b).— Factores de Longitud Efectiva

FT r

la configura— 11,1

ci6n de la co— 1
lumna pandeada

se muestra con ti

linea punteada. 11

t

lari
t t I t t

valor teórico
0. 5 0. 7 1. 0 1. 0 2. 0 2. 0

de K

Valor de diseño

recomendado pa— 

ra K, cuando las
0. 65 M 1. 2 1. 0 2. 1 2. 0

condiciones rea

les de avo,yo se
arroximan a laa

ideales. 

Hbtacidn Traslación

Impedida Impedida

Rotación Traslación
Representaci6n

Libre Impedida
esquemática de

las cordi ci o-- 
Rotaci 6n Traslaci 6n

nes de apoyo. 
Imredlda Libre

Rotación Traslación

Libre Libre

ig. II. 3. b).— Factores de Longitud Efectiva



ESFUERZOS ADNI4IBLES EN Kg/

cm2
PARA MI ENBROS EN CONPRESION

Para miembrc1- secundarios. 

K1 Fa ¡ Kl Pa Kl Fa Kl Fa K1 Fa Kl Fa

I
r r r r r r

16 1 41 1344 81 1072 121 713 161 405 121 716 161 510

13 42 13381 82 1064 122 702 162 400 122 709 162 506

10 43 1332 83 1056 123 693 163 395 123 703 163 503

7 44 1326 84 1048 124 682 164 390 124 696 164 501

14 45 1320 85 1040 125 671 165 386 125 689 165 498

1 46 1315 86 1031 126 662 166 181 126 682 166 495

38 47 1308 87 1024 127 651 167 376 127 674 167 492

4 48 1303 88 1015 128 641 168 372 128 667 168 489

31 49 1297 89 1007 129 631 169 368 129 661 169 487

18 50 1290 90 998 130 622 170 364 130 654 170 484

84 51 1284 91 991 131 612 171 359 131 648 171 482

BO 52 1278 92 982 132 603 172 355 132 641 172 480

77 53 1271 93 973 133 593 173 351 133 635 173 477

73 54 1265 94 965 134 585 174 347 134 629 174 475

69 55 1259 95 956 135 576 175 343 135 623 175 473

65 56 1252 96 948 136 567 176 339 136 617 176 471

61 57 1245 97 939 137 560 177 335 137 612 177 469

57 58 1239 98 930 138 551 178 331 138 606 178 467

53 59 1233 99 921 139 543 179 328 139 600 179 465

48 60 1226 100 913 140 536 180 324 140 596 180 463

44 61 1218 101 903 141 528 181 321 141 590 181 461

40 62 1212 102 894 142 521 182 317 142 585 182 459

35 63 1205 103 885 143 513 183 314 143 580 183 458

31 64 1198 104 877 144 506 184 310 144 575 184 456

26 65 1191 105 867 145 499 185 307 145 571 185 454

22 66 1184 106 858 146 493 186 304 146 566 186 453

17 67 1177 107 849 141 486 187 300 147 562 187 451

12 68 1170 108 840 148 480 188 297 148 558 188 450

107 69 1162 109 830 149 473 189 294 149 553 189 449

102 70 1155 110 821 150 467 190 291 150 549 190 447

97 71 1148 111 811 151 461 191 288 151 545 191 446

92 72 1140 112 802 152 454 192 285 152 541 192 445

187 73 1133 113 792 153 449 193 282 153 537 193 444

182 74 1126 114 783 154 443 194 279 154 534 194 443

177 75 1118 115 773 155 437 195 276 155 529 195 442

71 76 1110 116 763 156 432 196 274 156 526 196 441

165 77 1103 117 753 157 426 197 271 157 522 197 440

160 78 1095 118 743 158 420 198 268 158 520 198 439

155 79 1088 119 733 159 416 190 2E5 159 516 199 438

149 PO 10P0 120 723 160 410 200 262 160 513 200 437

Para miembrc1- secundarios. 
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4.- Flexión: a) Tenribn ,y comrreridn en lar fibra!- extre- 

mas de ^ riere,) ros " co-mractos" laminados o comruertos, que

tienen sus ejes de simetría en el - F ano de car7,a: 

Fb= 0. 66 Fy

Para considerar sin un miembro es " com- pacto" debe cum- 

plir las siguientes, condiciones: 

i).- Los patines de lar secciones compuestas deberán

estar conectadas en forma continua al alma o al- 

mas. 

ii).- La relaci6n ancho -espesor del natin de compre--- 

si6n, en elementos no atiesados, no excederá de

5 45/ 

iii).- La relaci6n ancho -espesor del natin de compre- 

sión en elementos atiesados, no excederá de

1593/ 07. 

iv).- la relaci6n peralte -espesor del alma o almas no

excederá el valor dado en las siguientes fórmu— 

las, según sean aplicables: 

d = 5366 ( 1- 3. 74 fa) , cuando fa c 0. 16
t r Ig Py

d_ 2155 , cuando fa > 0. 16

t V?, Py

v).- La lon a: itud en cm, no contraventeada del patín de

compresión, ae miembros que no sean de sección ti- 

po " caidn", no excederá de 640 bf/ Ty, ni de --- 

1 400 000 Af /d F.v. 



Tensi6n y Comnre- i6n en fibras extremas de miem- 
ros de sección en " cajón" cuyas relaciones ancho- es- 

iesor o peralte -espesor en patín o alma no satisfacen

os requerimientos de sección "
compacta% pero cumplen

on lo indicado en el inciso 1. 9 ( ver A. I. S. C.) 

pb. 0. 60 Py

e).— Tensión en fibras extremas de miembros no inclui- 

dos anteriormente. 

Ab= 0. 60 1y

d).- Compresión en fibras extremas en miembros que no

sean " compactos", que satisfagan el inciso I. 9. 1. 2

ver A. I. g. C.) y tengan un eje de simetría en el ala- 
no de su alma en el que actuán

las cargas; compresión

en fibras extremas de canales (+) 
flexionadas respecto

a su eje de mayor momento de inercias

al valor más alto calculado con las sigtuentes fóema- 
lms, a menos que pueda darse un valor más alto por me- 
dio de un análisis más preciso, 

pero nunca mayor de --- 

0. 6 Pj - 

Cuando
1181 Cb ` Cb

rt ! y

Bb =
rt

2

PY
3 — 10756x10 Cb

5 Cb
Qiando

rt58 



rb _ 11952135 Cb
1/ rt)

2

ó, cuando el patín a comnresinín es solido v anroxima- 

damente de forma restan orlar y su área no es ^ senor

cue la del patín a tendón: 

843700/

Af
Cb ( ) Esta es la iinica fórmula que se

aplica a canales. 

h las fórmulas anteriores: 

1 = distancia entre secciones transversales contra -- 

venteadas contra el giro 6 desplazamiento lateral del

natin de compresión. 

rt= radio de giro de la sección compuesta Dor el na- 

tin de comnresión más 1/ 6 del área de comnresión del

alma con respecto al eje en el plano del alma. ce ob- 

tiene un valor muy aproximado con rt = 0. 26 bf. 

Af= área del natin a comnresión. 

Cb= 1. 75 + 1. 05 ( Ml/ M2) + 0. 3 ( Ml/ M2) 2 L 2. 3
Cb se puede tomar conservadoramente como la unidad. 

M1 es el menor y M2 es el mayor de los momentos fle- 
xionantes en los extremo:- de la longitud no contr3- 

venteada. la relación ( y!l/M2) es positiva cuando Ml

y M2 tienen el 7ismo sentido, y negativo cuando son

de sentidos opuestos. 

Ciiand. el mom..ento flexionrnte en cualcuier nunto den- 

tro de una longitud no contraventeada, es mavor cue

el de los extremos de esa longitud, el valor de Cb se

puede tomF?r co^' a 1-. un¡ • d. 



Tensi6n y Fomi, re«,i6n en laF- fibr- ez - emas de rla

e arovo rectanuu! ares. 

Fb = 0. 75 Fo

11. 3. 2.- Esfuerz s Combinados. Compresi6n axia] y flexión. 

Los miembros sujetos a compresión axial y flexión deben -- 

r proporcionados para satisfacer los r .-uientes requerimien- 

a).- Cuando fa L 0. 15 : 

Fa

fa bxffb
c

Pa + Pbx ', Pby
1. 0

b).- Cuandd fe > 0. 15 : 

Fa

fa Jax fbx  fbv G 1. 0
Pg + ( 1- fa/ P• ex) Pbx+ ( 1- fa/ P' ey ) Pby

fafbx + fx Z- 1. 0
0. 6Pq + Fbx Fby

En las fórmulas anteriores: 

Pa = esfuerzo axial permitido como si sólo existiera dicho

esfuerzo. 

Pb = esfuerzo de co:nrresi6n por flexión permitido como el

solo existiera momento flexionante. 

p, e= 
10480000 (

En la expresión para P' e, lb e9 la longi.- 
Klb) b/

r2
tud no contraventeada real en el rlano de
flexión, y rb es el corresrondiente radio
de giro). 

fa = esfuerzo axial calculado. 



esfuerzo de corirrerión nor flexi6n calculado en el run - 

to considerado. 

coeficiente cuyo valor se tomará como sigue: 

1.- para miembros a comnreri6n en marcos con nudos su- 

jetos a desplazamientos: ün = 0- 85- 

2.- para miembros a comnresi6n restringidos en marcos
contraventeados contra el desplazamiento de nudos

y no sujetos a cargas transversales entre los so- 
portes, en el plano de flexi6n: Cm= 0. 6- 0. 4 VIM29

pero no menor 0. 4 . Y1 Y 112 son los momentos menor

y mayor en los extremos de la parte del miembro
no contraventeada. 

3.- para miembros a compresión en marcos contraven-- 

teados contra el desulazamiento de nudos en el

plano de carga y sujetos a carga transversal entre

sus soportes, Cm puede determinarse por un análi- 

sis racional. Sin embargo, en lugar de tal anéi-- 

lisis se pueden usar los siguientes valoress

fin = 0, 85, para miembros con extremos restringidos
empotrados). 

Cin = 1. 0, para miembros con extremos no restrin- 
gidos. 

3. 3.- Esfuerzos nor Viento y Sismo. 

s esfuerzos admisibles se pueden
incrementar un 331 so - 

s valores que anteriormente son
suministrados, cuando se

en no cargas de viento o sismo, en combinación con las

ertas v vivas de diEerio, 
considerando que la sección

Lada no debe ser menor que la reouerida rara la combina - 

le car..ms muertas, vivar e impacto ( si lo hubiera ) sin

en cuenta el 339 de incremento. 



a. ,.'.. 4.- Rimensionamiento. 

a -. rae a loe esfuerzos admisibles ,y con los elementos me- 

nicos c=brenidos del análisie preliminar, se determinarán las

ecciones de los miembros estructurales. 

3® utilizar¡ acero A- 36, el cual tiene un limite elástico

y=2530 kg/ tm2. 

para ® tse sea más facil b;seer uso de los elementos mee& ii.- 

os, en el Aí eeflo de los miembros estructurales, se ordenaron

n las viffixientes tabUes

arco Tray a

ltatse Ejes

ni re 1 M• 

t -4R) 

i

ton) 

Po. Azial

tea) 

y 5 103 4. 90 7. 51 8. 94 1. 88

3. 50 0. 31 0. 06 l." 

y 4 t; -B 4. 90 0 0 1. 88

3. 50 0 0 1. 88

1 y C

1- 2 4. 90 1. 3 2. 6

2- 3 4. 90 4. 9 8. 52 1. 88

3. 50 0. 04 0. 02 1. 88

3- 4 4. 90 5. 3 11. 0 1. 52

3. 50 0. 02 0 1. 52

B

1- 2 4. 90 5. 92 4. 3

2- 3 4. 90 9. 20 15. 73 1. 88

3. 50 0. 12 0. 05 1. 88

3- 4 4. 90 9. 92 21. 10 1. 52

3. 50 0. 04 0 1. 52

TABLA II. a.- Elementos Mecánicos en Trabes



fie1A TRAMO M JN M
L MS^ 1 MSL PEN PEL P T PS 1 PSL

A5 Sur 6. 04 0. 90 0. 0 0 8. 32 10. 45 18. 77 4. 63 5. 56

C5 Inf 0. 78 0. 12 3. 3 3. 3 8. 38 10. 47 1_. R5 6. 70 8. 06

A4 Suo 0. 0 0. 40 0. 0 0. 0 0. 0 19. 52 19. 52 4. 6 2. 88

C4 Inf 0. 0 0. 05 3- 3¡ 3- 3 0. 0 19. 50 19. 50 6. 70 2. 73

B5 Sop o. 0 2. 25 0. 0 0. 0 17. 88 19. 23 37. 11 0. 83 5. 56
Inf 10. 0 0. 29 3. 3 3. 3 17. 76 19. 2 37. 04 0 0

Sup 0. 0 0. 72 0. 0 0. 0 0. 0 137. 15 37. 15 0. 83 2. 83
B4

Inf 0. 0 0. 10 3. 3 3. 3 0. 0 137. 10 37. 10 0. 0 2. 73

MEN= Momento Estático en dirección ejes números. 

MSL Momento Srsmieo en direcci8n ejes letras. 

PET Cama Estática Total. 
M( t-m) , P( ton). 

TABLA II. b.- Elementos Mecánicos en Columnas

Se dimensionarán primero las trabes del marco 2y 5. Se

án las miasmas secciones en los marcos 3 y 4, Ronque los e- 

ntos mecánicos sean mpnn-rQs_ Esto se hace ron 1® fiwmlidad

ue la rigidez de los marcos, ante la accidn del sismo sea

Al dimensionar se partirá de un esfuerzo admisible -básico

Fb = 0. 6 Py

Para las trabes de los marcos A, B y C se darán únicamiente

secciones obtenidas. 

Trabes del Marco Eje 2

A).- Estructura Princinal ( Ní4. 90) 

Me = 7. 51 t -m Pp = 1. 88 ton. 

Ve = 8. 94 ton. L = 4. 76 m. 
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Condición Estática: 

Plexi6n

ifuerzo admisible inicial Pb= 0. 6( 2530)= 1520 kg/

cm2
ir s_

M 7. 51 x 105 k
cm2- 494. 07 cm

s fb 1520 k cm

perfil IPg-12" x 6 1/ 2" - 40. 3 kg/ m cubre el módulo de

icci6n requerido: 

sx - 558 cm3

s verificará si es un miembro compacto: 

L 640 bf/ íW tl- 1400000 Af/ d Iy

476 :::» 209. 9

i cumple con una restricción, por lo tanto no es " compacto". 

L esfuerzo admisible se determinará para una secci6n no

ompacta": 

843700 ab

IP8
00 0 

981 kg/

cm2
Id/ Af ( 476)( 30- 4)( 16. 5)( 1. 02) 

DI 7. 51 x 105ka- cm 2

s ' 558 cm3 = 
1345. 8 kg/ cm > Fb;. No pasa la

secci6n. 

robando con una oecci6n más grande: IPII12" x 6 1/ 2" - 

í. 2 kg/ m : sx = 645 cm3

7. 51 x 105 k$ -cm _ 
1164. 34 kg/

645 cm3

476) 330. 7) 116. 6) 1. 18
1130. 92 kg/ cm2 < fb



lculando Cb= 1. 75+ 1. 05(- 6. 04/ 7. 51)+ 0. 3(- 6. 04/ 7. 51)
2 = 

1. 0995

1130. 92( 1. 0995) = 1243. 53 kg/

cm2 > 
fb

r lo tanto se acepta la sección. 

Cortante: 

0. 4 Py - 0. 4( 2530)= 1012 kg/

cm2
8940 kg = 434. 6 k9/

cm2
30. 7cm)( 0. 67cm) 

Condición Estática + Sumo: 

Plexocompre si 6n

3. 74 cm, A= 58. 83

cm2 , 
1= 476 cm

ry = ( 1. 0)( 476)/ 3. 74 = 127. 3

la tabla V del Manual Monterrey ( 2ab. II. 3. 1. a) se ob-- 

ene iia en función de Kl/ rs

6 48 kg/

cm2
18883kc 2 = 31. 95 kg/ cm2

1243. 5 kg/
cm2

1164. 3 kg/OM2

1. fa fbx

L _ 648 = 
0. 049 < 0. 15

Fa + Pbx
L 1• 33

049 +.
1

1243243. . 5 = 
0. 049 + 0. 936 = 0. 985 i!= 1. 33

r lo tanto se acepta la ! ecci6n. 



Estructura Intermedia ( N+ 3. 5) 

0. 31 t -m Ps = 1. 88 ton

0. 06 ton L = 4. 76 m

Condi ci 6n Estática. 

lexi 6n

erzo admisible inicial: Pb = 1520 kg/

cm2
1000 kg -em = 

20. 39 cm
3

rb- 1520 kg cm

serfil IPS 6" x 4" - 12.- t kg/ m cubre el módulo de sec- 

s requerido. 
a

83

cm2
terificará si el miembro es " comnacto": 

640 bjejV!6 140000 Af/dlpjr : 476>- 127

ample con una restricción, por lo tanto no es " compac- 

esfuerzo admisible se determinará para una sección no

pacta": 

843700 Cb _ 841700( 1- 21- = 586. 8 kg/

cm2
Ld Af - ( 476)( 14. 8) ( 10)( 0. 49) 

31000 = 
373 kg/

cm2 < 
ft

Condi ci 6n Estática + Sismo: 

Flexocompresi6n: 

2
2. 21 cm ; A = 16. 13 cm, rx = 6. 17 cm



l/r = ( 1. 0)( 476)/ 2. 21 = 215. 4 > 200 • se necesita un ra- 

i o de giro mayor. 

1/ r = 2001 r = 200

476 = 
2. 38 em

perfil IPR- 8" x 5 1/ 4" - 25. 3 kg/ m cubre el radio de gi- 

requerido: 

2. 94 cm, 9x = 231 cm3, 

3-/ ry = 476/ 2. 94 = 161. 90

Pa = 400 kg/

ra _ 
1880 kK

2 = 58. 27 kg/

cm2
32. 26 cm

a _ 58. 27
Fa 400 _ 

0®146 < 0. 15

A = 32. 26

cm2
Fa fbx

Fbx  
1. 0 Los esfuerzos admisibles se incrementan

13% para sismo. 

fbx = 
31000 kg -cm = 134 kg/

cm2

2- 41 cm3

640 bf/ r('F = 640( 13. 3)/ 2530 = 169< L = 476

No es " convacto". 

843700 Cb _ 843700( 1. 0) = 905. 8 kg/

cm2
Id/ Af _ ( 476)( 20. 3)/( 13. 3)( 0. 78) 

58. 27 134. 0

00( 1. 33) + 905. 8( 1. 33) - 
0. 22 _G 1. 0

Las columnas se dimensionarán tomando en cuenta los ele -- 

os mecOInicos debidos a cargas verticales, 
los debidos a



n la direcci6n que se analiza, más. un 50‹ de los debi- 

smo en la otra direccí6n ( Art. 237 Reglamento de Cons- 

Zes vara el Distrito Federal). 

igual cue en las trabes, sinicamente se presentarán los
S para una columna, 

dándose las secciones obtenidas en

tantea. 

umna A - 2

Tramo Superior

6. 04 t -m MEL = 0. 90 t -m

i = 4. 63 ton PSL = 5. 56 ton

Condi ci 6n Estdti ca= 

i IPlexi6n: 

i di re ooi 6n núme ro s : 

PE = 18. 77 ton

L = 1. 40 m

w( 1. 3) = 6.

04520105 cm= (
1. 3) = 516. 6 cm3

3 = Factor para aumentar S debido a carga axial - 

1 direcci6n letras: 

90000 k& -CM ( 1. 3) = 76. 97 cm3

1520 kg/
cm2

se usa una sección compuesta por dos canales: 

0- 61. 6 kg/ m, se cubre el módulo de sección requerido. 

r

Sx - 704. 6 cm Sy = 385
cm3

rx = 11. 71 cm rq = 6. 05 cm

A = 78. 58 cm2



a secci6n se tiene que orientar de modo que el módulo de

6n mayor esté en di recci6n del momento mayor, o sea, que

e " y" de la sección estará en la dirección de los ejes

os. 

e verificará si es una secci6n " compacta" s

pando la flexi6n es en dirección números: 

sf/ tf i5L 1593/ T ' 14. 95/( 1. 27) = 11. 77 < 31. 67

18770+ 4630 = 
297. 78 kg/

cm2
78. 58

a _ 297. 78 = 
0. 117 < 0. 16 => 

pjr _ 2530

t L 36 (
1- 3. 74 fa) 

r

30. 48/ 2( 0. 716) = 21. 28 < 59. 99

si es secci6n " compacts". 

Cuando la flexi6n es en dirección latraes

30. 48/ 0. 716 = 42. 57 > 31. 67

no es secci6n " compacta". 

De ente modo los esfuerzos admisibles a flexión son: 

Fbx = 0. 66 Py = 0. 66( 2530) = 1670 kq/ cm2

Fby = 0. 6 ? y = 0. 6 ( 2530) = 1520 kg/ c02



FlexocomnreA6n: 

ry = ( 1. 0)( 140)/ 6. 05 = 23. 14

1434 kg/

cm2
18770 kg = 238. 86 kg/

cm2

78. 58 cm

24341434
0. 166 > 0. 15

1434

Onx fbx- 1. 0
1- fa/ F' ex) Fbx + ( 1- f, f'•Y) Fby

c = 
6. 04 x 105 9 -S ---cm : 857. 2 kg/

em2
704. 6 cm3

90000 kg -cm - 
233.= k.9cm2

385 cm3

ow = 0. 85

1b/ zb) x = ( 1. 0)( 140)/ 11. 71 - 11. 95

x

101`
11. 95) 2 - 73388. 1 kg/

CM2

lb/=b) Y - 23. 14

00
ey = 

104 (
234) 2 - 

19572. 0 kg/ C= 2

166 + (
0. 85)( 8 . 2 _ 0. 85( 233. 7) 

1- 238. 86/ 73388. 1) 1670 + ( 1- 238. 86A9572. 0)( 1520) 

0. 166 + 0. 438 + 0. 132 = 0. 736 < 1. 0



Condición Estática + croo

i) Plexocomrresión: 

Izando el si mo e.ctúa en dirección letras el vilor de 1

es mayor. 

18770+ 5560+0. 5 ( 4630) = 26645 kg

3 - 
26645

cm ` 
339. 08 kg/

cm2

g

aL = 39.08 = 0. 236 > 0.151434

236 0. 85 $ . 2 + 

33 + - U--238. 86/ 73388. 1( 1. 331( 1670)( 1- 33) 

0. 85( 233+ 1,) 
1- 238. 86/ 1. 3( 19572)]( 1. 3)( 1520)= 

0. 178 + 0. 329 + 0. 10 = 0. 607 < 1. 0

Tramo Inferior: 

M = 0. 78 t- rn MEE = 0. 1. 2 t -m PE = 18. 85 ton

SNr = 3. 3 t -m Nom, = 3. 3 t --M 1. = 3. 50 ton

6. 7 t -m PSI = 8. 06 ton

Condición Estdtie€t: 

Alexocomaresi6n: 

Isando la misma sección que en el tramo superior: 

1. 0)( 350)/ 6. 05 = 57. 85

pay = 1240 kF-/cm2
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18850

79. 58kCM2 = 
239• 88 kg/ cm2

239. 88 = 
0. 193 > 0. 15

1240

Cmx fbxfby L 1. 0
1 - fa F' ex) Fbx ~ ( 1 - fa F• ey) Fby

78000 k - 
110. 7 kg/

cm2
704. 6 cm 

12000 kg -cm = 31. 17 k9/

cm2
385 cm3

b/ rb) x = ( 1. 0)( 350)/ 11. 71 = 29. 88

x
10480000

11738. 2 kg/=
2

Lb/ rb) y = 57. 85

y = 
1048000

2 = 3131. 5 kg/

cm2
K = Cmy = 0. 85

0. 85( 110 7) 0. 8501- 17) 
193 + (

1- 239. 88 11738. 2) 1670 + ( 1- 239. 88/ 3131. 5) 1520 - 

27 < 1. 0

Condición Estética + Sismo: 

Flexocomnresi6n: 

ando el ^ i^mo actila en dirección letras el valor de la

mnvor: 



18850 + 8060 + 0. 5 ( 6700) = 30260 kg

30260 kg = 385. 08 kg/
cm2

78. 58 cm2

385. o8 =
0. 31> 0. 15

1240

78000 + 150000 = 
3 3. 58 k9/

cm2
704. 6

12000 + 330000 = 
888. 3 kg/

cm2
385

esfuerzos admisibles se incrementan un 331 para los

de si smo: 

31 0. 85 2 . 58 + 

33 + [ 1- 385. 08 1. 33( 11738. 2) 1 1670( 1. 33) 

0. 85 888. = 0. 77 < 1. 0

1- 385. 08/ 1- 33( 3131. 5)] 1520( 1. 33) 

s resultados obtenidos con la recci6n proouerta son sa— 
ctorios. 

iguiendo el mismo procedimiento, 
en los miembros restan— 

se obtuvieron las ripuientes recciones: 
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V1 IPR 12" x 6 112" 53. 7 kg/ m

V2 IPR 12 x6 1/ 2 46. 2 kg/ m

V3 IPR 12" x 6 1/ 2" 40. 3 kg/ m

V4 IPR 12" 9. 4» 32. 8 kg/ m

Vj IPR 8" x 5 1/ 4" 25. 3 kg/ m

V6 IPR 12" x 4" 20. 0 kg/ m

Dl = APS 2" x 1/ 4" 

Cl = 2CPS 12" — 61. 6 kg/ m

Fig. II. 3. 4. a) Secciones de Elementos E9tructura_les

a) Marcos de Ejes 2, 3, 4 y 5

b) Marcos de Ejes Ay C
c) Marco Eje B



III.— r v A Li SI c Em A T I C 0

C. A R q A SV r; R T I C A T ' 

4e hará e' análisis nor el. Métod1) ? e ??. Cross. PrPpertar.ac

os cálculos para el Marco del Eje 2 v resultador- rgra loe -- 
arcos restantes. 

III .1.— RI GI DEZ

La rigidez angular, en miembros que están emnotrados en

mbos extremos, e4 igual a

K = 4EI/ L

E = 2 x
106

Kg/

cm2
La rigidez para los miembros del Marco Eje 2 es s

MI EMBRO L I 4 K

Cm cm Kg—cm

Trabe Est.
476 9923 1.

66717x108

Princival

Trabe Est. 
476 2348 39462Z84

Intermedia

Columna
140 10738. 8 6. 1364x10

Tramo Sup. 

Columna
1350 10738. 8 7.

4545x108
Tramo Inf. 
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Fig. III. l. a).- Rigideces. Marco Eje 2 . 

III. 2.- FACTORES DE DISTRIBUCION

En el nudo( I)la suma de ri deces es 2K=7. 8041 x 108, sien- 

el factor de di ! tribuci 6n er. la barra 3- 2 : 

Fd3- 2 = 
6. 1364 x 108 = 

o. 186

7. 8041 x 108

si pui endo el mis -mo procedimiento se obtienen los si aui en- 

es resultedos

NUDO BARRA P. D. 

3- 2 0. 786
3

0. 21_43- 6
6- 3 0. 176

6 6_-5 0. 648

6- 9 o. 176

2- 3 0. 683

2 2- 1 0. 273 i

F_ 2- 5 o. oda

5- 2 0. 042

5
5- 8 0. c42

0. 654

1- -- ---- 1 -- 5- 4
i

o. M,> 
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Por simetría del Marco, los nudos 09 y ® son iguales a

nudos ( 3) y
respectivamente. 

rh las barras de los nudos O1 , ® y ( 7) , el factor de

ribución es nulo, debido a que la rigidez del empotramien— 

se considera infinita. 

111 . 3.— MOMEÍTOS DE LMPOTRAMIENTO Y CORTANTES

Los momentos de empotramiento serán los calculados en el

Lisis preliminar más el provocado nor el peso nr,)nio de la

e. Lo mismo se hará en el cortante: 

U popo = 0. 0462 t/ m

Me nono =:r
12 (

0. 0462)( 4. 76) 2 = 
0. 087 t—m

Met = 0. 087 f 7. 02 = 7. 10 t—m

Vpopo = ( 0. 0462)( 4. 76)/ 2 = 0. 11 ton. 

Vt = 0. 11 + 8. 63 = 8. 74 ton. 



111 . 4.- MnM,- iÚ` t Y CORTANTE

l. análi _is se hará en la gni i : el marco, ya que é: tc es

r trico. 

N U D 0 3
N U D 0 6

rt CS CI VD 0. 50 VI CS CI

0. 648

VD

0. 176

Fd 0. 786 0. 214 0. 1761
0. 0 7. 10

Me 0. 0 7. 10 710
0. 0 0. 0

Md, l 5. 58 1. 52 0. 0

0. 72 0. 0 0. 72

Mti 0 0 0. 0
0. 0 0. 0 0. 0

Mdz 0. 0 0. 0
0. 0 0. 0 0. 0 - 

Mtz 0. 95 0. 0
0. 0 0. 0 0. 0

Md3 0. 75 0. 20

MF 5. 38

8. 74

5. 38 7. 82

Y 0. 0 8. 74
0. 0

0. 0

8. 74

0. 513
AY 4. 48 0. 513 0. 513

0. 0 25

VF 4. 48 8. 2 25
0. 50

F N

0. 50

U D 0 2 0.500.042
0. 042

N U

0. 654
D 0

0• 
Fd 0. 6 3 0. 273 0. 044

0. 0 0. 0 0. 0 0. 0

Me 0. 0 0. 0 0. 0
0. 0 0. 0 0. 0 0. 0

Mdl 0. 0 0. 0 0. 0
0. 0 0. 0 0. 0 0. 0

Mtl 2. 79 0. 0 0. 0
0. 0 0. 0 0. 0 0. 0

Mdz 1. 90 0. 76 0. 13
0. 06 0. 0 0. 0 0. 0

Mtz 0. 0 0. 0 0. 0
0. 0 0. 0 0. 0 0. 0

Md3 0. 0 0. 0 0. 0

0. 89 0. 76 0. 13 o. 06 0. o O. 0 0. 06

MF

v 0. 0 0. 0 0. 0 0. 0

0. 04

0. 0

0. 0

0. 0

0. 0

0

0. 04
ev 4. 48 0. 22 0. 04

0. 04 0. 0 0. 0. 04

VF 4. 48 0. 22 0. 04
4 0. 55 0

0. 50 N U D O
N U D 0 1

0. 0
xt i 0. 0 0. 0 1- 

Mtz 0. 

0. 0
v

Tabla III. 4. a).- Distribución de Momentos
Desequilibrantes. 
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e
9. 25 e. 23

7. a2 ti 4. 48

5. 38 P. 1B• 50
P 8. 2] 

0. 89 4. 48

K' 

0. 1
0 4

0. 06 0. 22

0. 7G

Y( t- m) 

Yton) P_ 1E. 42
x. 8. 27

P( ton) 

i

0. 0. 2276

Fig. III. 4. a.- Marcos de Ejes 2 y 5. Fuerza Axial en Columnas, 

Fuerza Cortante y Momento Flexionante. 

4 Q Q Q 4

S.= 10 G 7. G] t 2. 5G
GG

0. 76
24

5.

24x.42 0.112
P. 10. 19

0. 0E 0.020.76
1 0. 01

0. 0 2
0. 01 0. 006

0. 0 26

0. 0 G
0. 01

m( t- m) P. 19. 91 P. 10. 20

V( t on) 

P( ton) 

0. 0 ] 
O. C 0. 006 0. 026

IZ

Fig. III. 4. b.- Narcos de Ejes A y C. Puerza Axial en Columnas, 

Puerza Cortante y Momento Flexionante. 
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9. 69

0. 62

0. 0] Ob

0.0 G

0- 01-
0. 016

0. 0 G

P= 37. 35

0.01G

4>0£ 9

IL16.33

9

0. 0 550. 02 C. 007

0. 12 0.01

M( t-m) 

V( ton) P= 37. 33 P. 1 e_l5

P( ton) 

o. m
0.007 0.055

III. 4. c.- Marco Eje B. Puerza Axial en Columnas, 

Puet-za Cortante y momento Plexionante. 
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A N A L I S I S S I S M I C 0

C A R Í A S L A T E R A L E S) 

Lnálisis se realizará con las mismas consideraciones he- 

el análisis preliminar: 

a fuerza sísmica se distribuirá entre los marcos en ba- 

se a la riYidez de éstos. 

La fuerza sísmica que le corresponde a cada marco, se

equilibra con fuerzas cortantes en las columnas. 

Los momentos en las columnas se obtienen considerando

al punto de inflexi6n al centro de las mismas. 

la armadura se analizará aislandola de la estructura y

considerando que las barras diagonales solo trabajan a

tensión. 

El momento de volteo producido por la fuerza sísmica, 

Be equilibra con un sistema de fuerzas normales en las

columnas, las cuales producen un momento eeuilibrante. 

Las fuerzas normales se determinan con la fórmula de la

escuadria. 

nás de las consideraciones anteriores, se determinarán

rzas cortantes provocadas por la Torsión. Asf los mar - 

analizarán con una fuerza cortante resultante del cor- 

irecto más cortante por Torsi6n. 

1.- CORTANTE DIRECTO

o la armadura es indeformable, se puede considerar co - 

trabe de rigidez angular infinita. Esto tiene como con - 

a que al deformarse el marco, bajo la acción de una
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rzs lateral, los nudos no Én ran, exístiendo un Punto de in- 

xi6n en el centro de cada columna. 
A

entes

ti (-ul P

W

h

Punto de

Inflexi6n

V= 12 EI A/ h j

M= 6 EI d/ h 2

M= 6 EI AA 2

V= 12 EI A/ h3

Fig. I V. l.a).- Desplazamiento de un marco bajo la acci6n

de fuerza lateral. 

Por equilibrio de fuerzas horizontales, la fuerza sismi.ca

al es igual a la suma de fuerzas cortantes en las columnas. 

Ps 2 Vi = 12h3
d

2 Ii

Sabemos que la rigidez de entrepiso es igual a la fuerza

tante necesaria, aplicada en un nivel, para producir un des- 

izamiento unitario de ese nivel, con re--pecto al inmediato

erior. 

KP - 
Fs 12 E A 2 _ Ii 12 E 2 Ii

h3 A
h3

Conociendo la .rigidez de entrepiso y la fuerza sísmica total, 

puede calcular el desplazamiento sufrido por la estructura: 

A=?
s

Kp
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k -T la fuerza sí^mica en cada marco se puede determinar co - 

Fi - 
12 E 2 Ii G

h3

De donde se deduce que la rigidez de marco es igual a: 

Ki - 
12 E 2 Ii

h3

2 Ii : Es la suma de momentos de inercia de las co- 

lumnas correspondientes al marco en análisis. 

De este modo la fuerza sísmica será igual en todos los mar - 

debido a que todas las columnas tienen la misma secci6n, 

lo tanto no será necesario calcular el desplazamiento. La

za sísmica se determinará dividiendo la fuerza sísmica to - 

entre el mImero de marcos en la dirección correspondiente. 

I V. 1. 1.- Fuerza Sísmica. 

IB fuerza sísmica total se calcula igual que en el análi- 

preliminar: 

Fs = W x C. S./ Q

Fs = 22. 608 ton. 
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Io fuerza sísmica queda distribuida de la siguiente forma: 

o- 

1L
1

5. G5 t

t t

5. G5t 5. 45t

T

F.s.=22. 60 ton

0- 7. 54t

e--- 7. 54 t , F 5.= 2 2. 60 ton

1 7. S4t

1
S. GS t

Fig. IV. l. b).- Fuerza Sísmica en Marcas

I V. 2 . - CORTANTE POR TORSION

La estructura es ainétrfca tanto en cargas gamo en rigide- 

por lo que la excentricidad torsional es igual a cero. Sin

irgo se calculará un Momento Toreionante debido a una excen- 

ádad accidental ( Art. 240, Parrafo VII. Del Reglamento de

trucciones para el D. P.) 

la excentricidad será igual a la décima parte de la dimen- 

i en planta, medida perpendicularmente a la dirección en que

considera que el sismo actúa. 

e = 0. 1 b
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L momento torsionante será igual a la fuerza sísmica mul- 

ada por la excentricidad que le corresponde en c,, da di- 

Sn: 

MTN = e L x Fs

MTL = e x Fs

3 fuerza cortante en los marcos se obtiene multiplicando

nento Torsionante por un factor de distribución, el cual

tenido en funci6n de la rigidez de los marcos: 

onde: 

FST = m
ti

x Cti

FST : Fuerza SY smi ca debida a torsión

mti : Momento Torsionante cuando el sismo actúa en

dirección i. 

Cti : Factor de di stribuci6n de cortante a torsión

correspondiente al marco i. 

1 factor de distribuci6n se determina en base a la rigi.- 

la torsión de los marcos: 

Ctx = 
Six • Yit

Y -Six Yit2+MKiy
Xit2

Kiy . Zit

Cty = 2 2
x1ax nt+7-Kiy Xit

onde: 

gix = Riridez del marco i en direcci6n X ( equivalen- 

te a direcci6n números). 



Siy = Rigidez del M,: rco i en dirección Y ( equivalen- 
te a direcci6n letras). 

Yi t = Yi - Yt

Xi t = Xi - Xt

Yi = Distancia del marco i al origen

Yt = Coordenada del centro de torsión, con reppecto

al mismo origen. 

IV. 2. 1.- Fuerza ` Ysmica por Cortante. 

Siguiendo el método anterior se procederá a calcular los

efectos por torsión. 

El valor de la excentricidad es igual a: 

en = 0. 1 ( 9. 52 m) = 0. 952 = 0. 95 m

el = 0. 1 ( 9. 48 m) = 0. 948 = 0. 95 m

Se puede observar que la excentricidad en una direcci6n es

prácticamente igual a la de la otra. Por lo tanto el momento

torsionante será igual para las dos direcciones en que actúa

el sismo. 

mT = ( 22. 608 ton)( 0. 95 m) = 21. 477 t -m

El centro de torsión se encuentra en el centro de la es— 
tructura. Si tomamos como origen la intersección de ejes 2- A, 
las coordenadas serán: 

Yt 4. 76 m

Xt = 4. 74 m

La ri z i del de los marcos en direcci6n X ( ndmeros) ec igual
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los cuatro marcos: 2, 3, 4 y 5 : 

Kx = 
12 E2:Ii = 12 ( 2 x

106

Kg/

cm2
M x 10738. 8 cm

4) _ 

h3 ( 350 cm)
3

18033. 67 kg/ cm = 1803. 37 ton/ m

Así mismo la rigidez de los marcos en dirección_ Y ( letras) 

igual en los marcos A, B , y C . 

KY = 
12 ( 2 x

106)(

4 x 2876) = 
6439. 55 kg/ cm = 643. 96 ton/ m

350) 3

Con los datos obtenidos, se puede calcular la fuerza sísmi- 

en cada marco: 

Ki Yi xi Yt xt Yi t Ri t Yi t
2

xi t

643. 96 0. 0

4. 76

4. 76

4. 76
4. 761 - 
0. 0 - 

22. 66

0. 0643. 96
643. 96

3065. 0

4. 76 4. 76 - 22. 66

1803. 37
9. 52

0. 0 4. 74 4. 74t 22. 47

1803. 37
1803. 37

3. 134
6. 344

4.. 74

4. 74

1. 60
1. 60

7. 58

7. 58

1 03. 37 9. 478 4. 74 4. 74 ¡ 22. 47

Ki Yi t Ki xi t Ki Yi
t2

ra Yi
t2

Y Psi

3065. 25 14592. 13 0. 0223 0. 479

0. 0 0. 0 0. 0 0. 0

3065. 0 14592. 13 0. 0223 0. 479

8547. 97. 40521. 72 0. 0621 1. 334

2885. 39 13669. 54 10. 0210 0. 451

2885. 39 13669. 54 10. 0210 0. 451

8547- 97 40521. 72 1 0. 0621 1 1. 334

Zy104. Z0 I1Vo} oc. 7c
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Los valores de la fuerza sísmica cambian de signo cuando

el siemo actúa en sentido contrario, por lo que los valores

obtenidos se sumarán a los de cortante directo. 

ODE

U. 41 j to r. 

o-- La 0. 479 ton

1. 334, ton 0. 451 ton 0.451 ton 1. 334 ton

Fig. IV.2.& J.— Raerse Sfsmica en barcos debida a Taraión

DM

V

6. 99 ton 6. 10 ton 6. 10 ton 5. 99 ton

tan

I ton

2 ton

Fig. IV. 2. b).— Fuerza SYsmica Total en Marcos

7. 5

8. 0

6. 99 ton 6. 10 ton 6. 10 ton 5. 99 ton

tan

I ton

2 ton

Fig. IV. 2. b).— Fuerza SYsmica Total en Marcos
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IV -3.- ELkME'; TC F) MECANI COS. 

a) Fuerzas Cortantes.- la fuerza sisrrdca de cada marco se

distribuye entre el número de columnas del marco correspondien- 
te, debido a que todas tienen la misma rigidez. 

T T 7
6. 99 ton

3 ton.;... 33 ton 33 toa. 

Fig. IV. 3. a).- Puerza Cortante en Columnas. Marco Eje 2

b). Momentos.- Tos momentos en las columnas se determinarán

onsiderando el punto de inflexión al centro de las mismas. Por

lo tanto los momentos se pueden calcular con: 

M = 
Vh

I I I

2. 33 t)( 3. 50 m) 4. 077 4. 077 4. 077

2
4. 077 4. 077 4. 077

1-- 4. 077 t -m

a 8• IV -3. b).- Momentos en Columnas. Marco Eje 2



c¡ PUerzas Axiales.- 81 momento de Volteo se equilibra con

un sistema de fuerzas axiales en las columnas. Las fuerzas se

determinan con la fórmula de la escuadria. 

La fuerza axial en las barras de la armadura se obtendrán, 

realizando el análisis de ésta por el método de nudos, aislan - 

dose de la estructura, debiendo permanecer en equilibrio. 

Al transportar la fuerza sísmica de su punto de aplicación

a la estructura principal, se produce un momento igual a la

fuerza sísmica multiplicada por la distancia de transporte. 

la fuerza sísmica se distribuye entre los nudos superiores

de la armadura, en partes iguales. El momento se transforma en

un sistema de fuerzas verticales, actuando en los nudos, para

poder analizar la armadura. Las fuerzas se determinan con la

fórmula de la escuadrfa. 

Se considera que las diagonales trabajan únicamente a ten - 

si 3n. 

Al analizar el marco del eje 2 tenemos: 

476

14. 70

4

4. 74
2. 33

1 5. 73

2. 33

5. 73

Fig. IV. 3. c.- Armadura en Equilibrio. Marco Eje 2



ido 0
2 F = 2. 33 - F12 = 0 ; : FV = 4. 7 - F14 = 0

f4. 7 F12 = 2. 33 ton. F14 = 4. 7 ton. 

i

IF14

udo ® . 

2 FV = 4. 7 5. 73 + P42 ( 140/ 496) = 0

4 7 F42 = 3. 65 ton. 

f
P42

d45
MFH = 3. 65 476/ 496) - 2. 33 - P45 = 0

F45 = 1. 17 ton. 

5. 73

Pudo Q $ 
MPH = 2. 33 + 2. 33 - 3. 65 ( 476/ 496) - P23 = 0

P23 = 1. 17 ton. 

P23 2PV = P25 - 3. 65 ( 140/ 496) = 0

F25
P25 = 1. 03 ton

dudo ( 3) s

MPV = P53 ( 140/ 496) - 1. 03 = 0

1. 03 P53 = 3. 65 ton

l 3
MPH = 1. 17 + 2. 33 + 3. 65 ( 476/ 496) - F56 = 0

T 2P56
P56 = 2. 33 ton. 



ludo ( 3 . 

4. 70

F36

iud o © : 

5. 73

J., .33

1
5. 73

2 FH = 1. 17 + 2. 33 - 3. 65 ( 476/ 496) = 0

Y - FV = F36 - 3. 65 ( 140/ 496) - 4. 7 = 0

F36 = 5. 73 ton. 

2 FH = 2. 33 - 2. 33 = 0

2 F = 5. 73 - 5. 73 = 0

El momento de volteo en la base del marco esa

N = ( 6. 99)( 11. 3) = 78. 987 ton --M

COLUINNA
X2 Ea. ArialF-­ 

A 4. 76 22. 66 8. 30

B 0. 0 0. 0 0. 0

C 4. 76 22. 66 8. 30

45. 32

I



Fig. IV. 3. d).— Elementos Mecánicos Sísmicos. 

Marcos de Ejes 2 y 5. 

Q 4" Q

v. 2.]] 

M. 4. 077

M=4. 077

v. 2. 1] 

Fig. IV. 3. e).— Elementos Mecánicos Sísmicos. 

Marcos de Ejes 3 y 4. 

v=2. 0) 

M. J. 55 B

MOM, 

Y. 2. 03



T T T T

Fig. IV. 3. f).— Elementos Mecánicos Sísmicos. 

Marcos de Ejes A y C. 

y Y 7 T

96

Vz2.G

M= 3. 5

Fig. IV. 3. 9).— Elementos Mecánicos fiismicos. 

Marco Eje B. 

M=).' 

V= 2. i

V. 1. e6

M. 3. 3

M- 3. 3
V= 1. 66



V.- R E V I S I 0 N D E S E C C I O N E S

Las secciones preliminares se revisarán con los elementos

mecánicos obtenidos de los análii-is definitivos: 

A continuación se dan los elementos mecánicos tabulados pa- 

ra, un mejor manejo de éstos. 

MARCO TRABE NIVEL ME VE PS AXIAL

MSN
t - m

ENTRE EJES

A5 Sup

ton -m ton ton

I 2 y 5

y 4

A- 

A - 

B

B+ 

4. 9 7. 82 9. 25 2. 33

3. 50.13

4. 9
3. 5

0. 0

0. 0

0. 04

0. 0

0. 0

2. 33

2. 03
2. 03

A4

1 - 2 3. 24 2. 56 0. 04. 9

A y C
2- 3

4. 9 5. 24 8. 86 2. 0

3. 5 0. 02 0. 01 2. 0

B5

3 - 4
4. 9 5. 35 11. 06 1. 62

3. 5 0. 0 0. 0 1. 62

0. 0

1 - 2 4. 9 5. 92 4. 3 0. 0

B
2 - 3

4. 9 9. 89 16. 48 1. 88

3. 5 0. 03 0. 016 1. 88

0. 0

3 - 4
4. 9 9. 95 20. 87 1. 52

3. 5 0. 0 0. 0 1. 52

COLUMNA TRAMO MEWS
t - m

MENI
t - m

MELS
t - m

ELI
t - m

MSN
t - m

MSL
t -m

A2 , A5 Sup 5. 38 0. 85 0. 42 0. 08 0. 0 0. 0

C2 C5 Inf 0. 76 0. 40 0. 06 0. 03 4. 077 3. 5
A3 , A4 Sup 0. 0 0. 0 0. 11 0. 02 0. 0 0. 0

C3 , C4 Inf 0. 0 0. 0 0. 01 0. 01 3. 56 3. 5

B2 B5
Sup 0. 0 0. 0 0. 82 0. 15 0. 0 0. 0

Inf 0. 0 0. 0 0. 12 0. 07 4. 077 3. 3

B3 B4 Sup 0. 0 0. 0 0. 06 0. 03 0. 0 0. 0

Inf 0. 0 0. 0 0. 01 0. 015 3. 56 3. 3
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YC4A TRAMO PEN PEL PET PSN PSL VEN VEL VSN Vc

I

superior en

ton ton ton ton ton ton ton ton tc

A5 Sup 8. 23 10. 19 18. 44 5. 73 5. 91 4. 48 0. 36 0. 0 10. 

C5 Inf 8. 27 10. 20 18. 46 8. 30 8. 57 0. 22 0. 026 2. 33 2. 

14 Sup 0. 0 19. 92 19. 92 5. 04 3. 06 0. 0 0. 09 0. 0 0, 

C4 Inf 0. 0 19. 91 19. 91 7. 24 2. 90 0. 0 0. 0. 03 2 

Sup 18. 50 18. 33 36. 73 1. 03 5. 56 0. 0 0. 6. 0 0. 

B5
Inf 18. 42 18. 35 36. 72 0. 0 8. 06 0. 0 0. 0. 33 1

Su 0. 0 37. 35 37. 35 0. 94 2. 88 0. 0 0. 0. 0 0. 

B4
Inf 0. 0 37. 33 37. 33 0. 0 2. 73 0. 0 0. 00712. 03 1. 

Los subíndices denotan : 

ENS = Estático superior en dirección números. 

ENI = Estático inferior en direcci6n números. 

ELS = Estático superior en direcci6n letras. 
ELI = Estático inferior en direcci6n letras. 
SN Sísmico en direcci6n números. 

SL Sísmico en direcci6n letras. 

EPI Estático en direcci6n números. 

EL Estático en direcci6n letras. 

ET Estático total. 

Trabes del Marco Eje 2: 

A) Estructura Principal ( N + 4. 90 ) 

ME 7. 82 t_m IPR 12" x 6 1/ 2" - 46. 2 kg/ m

VE 9. 25 ton Sx = 645 cm

PS 2. 33 ton ry 3. 74 cm

L = 4. 76 m rx = 12. 98 cm

A - 58. 83

cm2
1.- Condici6n Estática: 

a) Flexión: 

Por el dimensionamiento preliminar, se sabe que es un

miembro no " compacto" y el esfuerzo admisible a flexión es: 

Fb = 
943700 Cb

Ld/ Af



M. 

Donde: 

Cb = 1. 75 + 1. 05 (- 5. 38/ 47. 82) + 0. 3 (- 5. 38/ 7. 82) 2 = 1. 17

Fb = 
843700 ( 1. 1 = 

1323. 1 kg/

cm2
476)( 30. 7)/ l6. 6( 1. 1-"8—) 

fb = = 7. 82 x 105 kx- cm = 
1212 k

2
S 645 cm3 kg/ cm < Fb

la secci6n es estable a flexí6n. 

b) Cortante: 

Fv = 1012 kg/

cm2
fv - 9250 kg = 

449. 7 kg/

em2 < 
Pb: 30. 7 cm)( 0. 67 cm) 

la sección es estable a cortante. 

2.- Condi ci 6n Estática + Sismo

a) Flexocompresi6n

Se definirán primero los coeficientes de longitud efectiva
Kx y Ky. ldealizando las condiciones de apoyo de la trabe
se tiene: 

4
Kx = 0. 65 Ky = 1. 2

Los esfuerzos admisibles a compresión son: 

KxL/ rx = 0. 65 ( 476)/ 12. 98 = 23. 84

ftx = 1431. 6 kg/ cm2

KY L/ ry = 1. 2 ( 476)/ 3. 74 = 152. 73
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Fay = 450 kg/

cm2 (
ri ge ) 

El esfuerzo actuante a compresión es: 

fa = 
2330 k

2= 
39. 60 kg/

cm2
58. 83 cm

fa

Pa _ 

3
45

9. 60 = 
0. 088-< 0. 15

Pa + Fb ¿-- 1. 0

Los esfuerzos admisibles se incrementan un 33% para sismo. 

0. 088 + 

1323( 1? 33) 

121 = 
0. 755 < 1. 0

I8 sección es estable. 

Estructura Intermedia. 

ME = 0. 13 t -m

VE = 0. 04 ton

PS = 2. 33 ton

Condición Estática: 

a) Flexión: 

I PE 8 " x 5 1/ 4" - ' 25. 3 kg/ m

Sx = 2348 cm3

rx = 8. 53 cm r, = 2. 94 cm

A = 32. 26 cm2

L = 476 cm

fb = MIS = 13000 kg- cm/ 2348 55. 36 kg/

cm2
Esfuerzo admisible a flexión: 



yl

640 bf/ = 640 ( 13. 3)/ 2530 = 169. 23 < L = 476

Por lo tanto el esfuerzo admisible se determinará para un

nbro no ~ compacto~: 

rt = 0. 26 ( 13. 3) = 3. 45 cm

Iv/rt = 476/ 3. 45 = 137. 97

35856405 cb/ Fy. = 35856405( 1. 0)/ = 119 < L/ rt

Fb = 11952135 Cb/( I,/rt)
2 = 11952135( 1. 0)/( 137. 97) 2= 

627. 88 kg/ cm2

6 Fb = 843700 Cb Af/ Id = 843700 ( 1. 0)( 0. 51)/ 476= 

Fb = 903. 96 kg/
cm2 ( 

Rige ) 

Fb > fb

la mece¡ 6n es estable. 

b) Cortante. 

El cortante es tan pequeño que se puede despreciar. 

Condi ci 6n Estática + Sismo

a) Flexocompresi6n. 

Los coeficientes de longitud efectiva: 

Yx = 0. 65 Ky = 1. 2

Los esfuerzos admisibles a compresión: 

gx L/ rx = 0. 65( 476)/ 8. 53 = 36. 27



Fax = 1369 kg/

yL/ ry = 1. 2( 476)/ 2. 94 = 194. 3

Fay = 278 kg/ cm2 ( rige) 

Esfuerzo actuante a compresión: 

fa = 
322326 = 72. 22 kg/ cm2

fa 12. 22

Fa - 278 = 
0. 259 > 0. 15

fa fb
L

Fa - ( 1- fa7Fe ) Fb
1. 0

On = 0. 85

KLb/ rb = 36. 27

F' e = 7973 kg/
cm2

0 2 0 5. 6

1. 33 ' [ 11-- 7252A- 3317973)] ( 1. 33)( 903. 96) _ 

0. 234 < 1. 0

la sección es estable. 

Lumna A - 2

Tramo Supe ri o r

YEN = 5. 38 t -o

PE = 18. 44 ton

PSN = 5. 73 ton

VEN = 4. 48 ton

mEL = 0. 42 t -m

PSL = 5. 91 ton

yEL = 0. 36 ton

92



Sx = 704. 6 cm3

rx = 11. 71 cm

A = 78. 58 cm2

Condi ci 6n Estática. 

a) Flexocompresi6n

Esfuerzos Actuantess

Si = 395 cm3

ry = 6. 05 cm

L = 140 cm

93

L( x) 

2CPS 12" - 11. 6 kgAn

fbx - 538000 kg -c=/ 4704. 6 cm3 = 763. 55 kg/

cm2
y = 42000 kg- en/ 385 cm3 = 109. 10 kg/

cm2
fa = 18440 k&, 78. 58

cm2
Esfuerzos admisibles: 

234. 66 kg/

cm2
x s 0. 65 ; ES = 0. 65

Kxl/ rx - ( 0. 65)( 140)/ 11. 71 7. 77

fax - 1495 k g/ a= 2

1, L/ ry - ( 0. 65)( 140)/ x. 05 = 15. 04

Fay - 1469 kg/

ou2 ( 
Ids*) 

el análisis preLminar sabemos que los esfuerzos admisibles

exi6n sone

Fbz = 1670 kg/ C= 2
by - 1520 kg/ CN2

a _ 234, 66
s 0. 160 > 0. 15Pa - 1469. 0

a + ( 1- f / P• ex) Pbx + ( 1 - fa P' ey ! by
1. 0
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Cmx = Cmy = 0. 8 5

Flex = 
10480000 = 

173587. 8 kg/

cm2
7. 77) 2

F' ey = 
10480000 - 

46330. 35 kg/
cm2

15. 04) 2

0. 16 + 0. 85( 763. 55) 085- 

1- 234. 66/ 173587. 8) 1670 ( 1- 234. 66/ 46330- 3) 1520

0. 61 < 1. 0

b) Cortante: 

Esfuerzo actuante: 

fv = 4480 kg/ 78. 58 cm2 = 57. 0 kg/
cm2

Esfuerzo admisible: 

FV = 0. 4 ( 2530) = 1012 kg/
cm2 > 

fv

Condi ci 6n Estática + Sismo

a) Flezocompresi6n

Cuando el sismo actúa en dirección letras el valor de la

carga es mayor: 

Esfuerzos actuantes: 

fa = 
18440 + 5910 + 0. 5( 5730) = 

346. 33 kg/ cm278. 58

341. 75+ ( 763. 55) 
1469 1. 33) + [ 1- 346- 33/ 1- 33( 173587- 8)] ( 1. 33)( 1670, 

0. 85 10 . 10 = 
0. 51 < 1. 01- 346- 33/ 1- 33( 46330- 3) 1



y7

ramo Inferior

HEN 0. 76 t -m

M,
N _ 

4. 077 t -m

PE = 18. 46 ton. 

PSN - 8. 30 ton

Ywi = 0. 22 ton

ySN = 2. 33 ton

Condi ci 6n Estática. 

a) Flexocompre si ón: 

Esfuerzos actuantes: 

MEL = 0. 06 ton -m

MSL = 3. 5 t -m

PSL = 8. 57 tcn

VEL = 0. 026 ton

ySL = 2. 0 ton

L = 350 cm

fbx = 76000 kg- cm/ 704. 6 cm3 = 107. 86 kg/
cm2

fby = 6000 kg- em/ 385. 0 cm3 = 15. 58 kg/ cm2

fa = 18460 kg/ 78. 58
cm2 = 

234. 92 kg/ cm2

Esfuerzos admisibles: 

gx = ] y = 1. 2

gxL/ rx = 1. 2( 350)/ 11. 71 = 35. 86 ; Fax 1371 kg/

Ky L/ ry - 1. 2( 350)/ 6. 05 = 57. 65 ; Fay 1241 kg/ cm2 ( Rige) 

Fbx = 1670 kg/
cm2

by = 1520 kg/ cm2

Ea 234, 92 = 
0. 189 > 0. 15

Fa 1241

ra Cmx fb x Cmy fby L

a + ( 1- fa/ F1ex) Fbx + ( 1- fa/ P' ey) Fby
1. 0



Cmx = Cmy = 0. 85

Flex = 10480000/( 35. 86) 2 = 8149. 7

F' ey = 10480000/( 57. 85) 2 = 3131. 5

0. 85 ( ío7. 86) 0. 85( 15. 58) 
0. 189 + ( 1- 234. 92/ 8149. 7) 1670 + ( 1- 234. 92/ 3131. 5) 1520 = 

0. 25 < 1. 0

b) Cortante: 

II cortante es muy pequeño por lo tanto se desprecian sus

efectos. 

Condi ci 6n Estática + Sismo: 

a) Flexocompresi6n: 

Cuando el sismo actúa en dirección ndmeros. 

Esfuerzos actuantes: 

fbx = 
76000 + 407700 = 

686. 48 kg/ CM2
704. 6

fby _ 
6000 + o. 5 ( 350000) _ 

470. 1 kg/

cm2
385. 0

fa = 
1846o + 83oo + o. 5 ( 8570) = 

395. 07 kg/

cm2
78. 58

N5 0. 8 686. 8

1. 33)( 1241) + [ 1- 395. 07/ 1- 33( 8149- 7) j 1. 33( 1670) + 

0. 85( 470. 1) 

F1- 395. 07/ 1. 33( 3131. 5) 1. 33( 1520) = 
0. 73 < 1. 0



a

iando el sismo actúa en dirección letras: 

fuerzos actuantes: 

ox = 
76000 + 0. 5 ( 407700) = 

397. 2 kg/
cm2

704. 6

b _ 
6000 + 350000 = 

924. 7 k9/

cm2
Y - 

385

18460 + 8570 + 0. 5( 8300) = 396. 8 kg/
cm2

78. 58

396. 8

1. 33)( 1241) + [ 1- 396. 8/ 1- 33( 8149. 7)] ( 1. 33)( 1670) + 

0. 8 ( 924. 7) 0. 83 < 1. 0
1- 396. 8/ 1- 33( 3131. 5) 1. 33)( 1520) = 



VI.- D I S E Ñ 0 D E C 0 N E% I 0 N E S

Existen dor tipos de conexiones: a base de sujetadores ( tor- 

os, remaches o pasadores) y soldadas. 

Algunas consideraciones que pue,?en influir en la elecci6n

resistencia requerida de la conexión, limitaciones de es- 

o en ésta, disponibilidad de personal calificado, condi ci o- 

de servicio y costo de instalación. 

En las conexiones del proyecto que se está desarrollando

tilizará soldadura. Unicamente se utilizarán pernos para

rber el cortante. 

A continuaci6n se darán las características de soldadura

gunos criterios generales para el diseño de conexiones a

de soldadura. 

VI. l.- TIPOS DE SOLDADURAS. 

Existen básicamente cuatro tipos de soldaduras: de prepa- 

6n, de filete, de tapón y de ranura. 

las soldaduras de preparaci6n se usan cuando los elementos

se van a conectar, se encuentran alineados en el mismo pla- 

también puede usarse en una junta en " T". las formas de

soldaduras de preparación varían dependiendo del modo de

araci<n de los extremos de las piezas. Algunas formas co - 

s en paralelo, bisel sencillo, bisel doble, " V" sencilla, 

doble, " U" sencilla y " U" doble. 



is soldaduras de filete se usan en juntas de traslape, en

de esquina . la sección transversal se caracteriza por la

triangular y comúrunente tiene sus lados iguales. 

as soldaduras de tapón y de ranura se usa cuando no se

obtener una longitud suficiente de soldadura de filete, 

ido se desea una conexión local adicionada entre placas

gpadas. 

De Preparación

RELLENADO

De Tap6n

De Filete

SIN RELLENAR

De Ranura

Fig. VI. l.a) Tipos de Soldaduras. 

a Sociedad Americana de Soldadura ( AWS ) ha especificado

njunto de símbolos estandar para los diferentes tipos de

dura: 



Fig. VI. l. b) Símbolos de Soldadura. 

gTVranrns RasTm9 nF. gnT.nADURA

TIPO DE SOLDADURA

FI LETE

TAPON

0

RANURA

PREPARACION DE LAS PIEZAS

RECTANBOCEL

GULAR

ii

V

v

BISEL II J
DOBLE

BOCEL

SIMPLE

a v u

SI MBO ID S SUPLZM TASIO S

Soldar todo

alrededor

Soldadura

de campo

contornó

Al rae 1 C~ exo

de acabado

Lo de contorno

ira en la raiz, profundi - 

relleno para soldadura

in y de ranura

de referencia

fi caci 6n; proceso u¡¡ 
efe renci a

L

A-4

a

a
R

5 < 
T J

NO
i

uede omitirse cuando

usa referencia) 

Lo básico de soldadura

lle de referencia — 

Angulo de preparaci6n; se in

cluye el ángulo de avellana
do en soldaduras de tap6n

Longitud de soldadura

rPaso ( espaciamiento centro

a centro de las soldaduras) 

Plecha que une la linea de
referencia al lactó cercano

de la junta, al miembro pre

parado o a ambas — 7

0

OWa 
so  

W< OS

NWOJOu. 
JJ

N SYmbolo de soldadura de

campo

Símbolo de soldadura todo

alrededor

Número de soldaduras de

punto o de proyección



2.- ESFUERZOS EN SOLDADURA. 

las estructuras reales, las conexiones generalmente es- 

mpuestas por un grupo de soldaduras y están sometidas -- 

ente a une o más tipos de cargas simultaneas. 

ra obtener los esfuerzos en conexiones soldadas se usa

ciente procedimiento general: 

Dibujar la sección transversal efectiva de la conexión

soldada. 

Determinar el centroide de la secci6n efectiva y esta- 

blecer un sistema de ejes ortogonales x, y, z a través

de él. 

VV Elemento de

Soldadura

f'X

f'z

If Y \\., f 'z

Fi g. VI . 2. a) Componentes de un Esfuerzo en un Elemento

de Soldadura

Determinar las fuerzas y momentos que actúan sobre la

conexión soldada definidos en términos de sus componen- 

tes x, y, z. 

El esfuerzo en la soldadura debido a una sola componen- 

te de carga es puede calcular mediante las fórmulas - 

convencionaless

Debido a fuerzas: 

f = Px/ A , f I y = Py/ A , f I z = Ps/ A



Debido a Momentos: 

f "x = Mz Y/ I z , f "y = Mz %/ I z , 

f " z = Mx Y/ Ix + my %/ Iy

Donde: 

A = SdA , Ix = SY2dA , Iy = SZ2dA , Iz - Ix + IY

Las componentes resultantes de los esfuerzos, con la debi— 

onsideración de sus signos, serán: 

fx= f' x+ f"x , fy= fly + f" , fz= f•z+ f»z

e) Para soldaduras a tope, tanto los esfuerzos normales

como los cortantes se consideran de manera convencional. 

f) Para soldaduras de filete, se usan las componentes de

los esfuerzos fx, fy, fz, en un cierto lado de la sol— 

LL6l] Uab p610 uc 4Caü11liür cl esfuerzo , 

considerándose arbitrariamente como esfuerzo cortante

actuando en la seccidn de la garganta: 

fr = V
fx2 + fy2 + fz2

Para obtener esfuerzos por unidad de longitud, fr se

multiplica por el espesor efectivo de la garganta t

5

GAFIG ANTA

t= 0.7071 5



2. 3.— ESFUERZOS ADMISIBLES EN SOLDADURA. 

pos esfuerzos admi:; ibles en soldaduras a tope sometidas a

s estáticas son usualmente los mismos que para el metal

Las soldaduras a tope sometidas a esfuerzos normales com- 

os con cortantes, se deben dimensionar de modo que los es- 

os combinados no excedan el valor admisible para cortante. 

pos esfuerzos admisibles a cortante indicados en las Espe- 

raciones A. I. S. C., para la soldadura de filete, tapón y ra- 

con acero A- 36, son: 950 Kg/ em2, usando electrodos E- 60; 

Kg/
cm2, con electrodos E- 70. El esfuerzo en la soldadura

lete se considera como cortante en la garganta, sin im-- 

r su dirección real, no siendo necesario tomar medidas

esfuerzos combinados. 

U elegir el tamaño de la soladura se deben tomar en cuen- 

s siguientes factores: el tamaño mínimo, para evitar en - 

ni ento rápido, lo que causa fragilidad en la soldadura, y

imaño máximo, determinado por limitaciones práticas para

ier el perfil adecuado de la soldadura. 

Pamaños de soldadura recomendados por las reglas AAS

lo de ( pulg1 3/ 16 1/ 4 5/ 16 3/ 8 1/ 2 5/ 8

dura ( mm) 4. 8 6. 4 7. 9 9. 5 12. 7 15. 9

Sor ( pulg) 1/ 2 3/ 4 1 1/ 2 2 1/ 4 6 6

no

Laca ( mm) 12. 7 19. 1 38. 1 63. 5 152. 4 152. 4
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tamaño máximo Para soldadura cíe filete es: 

Para material menor de 1, 14", el tamaño máximo puede ser

igual al espesor del material. 

Para material mayor o igual de 1/ 4", el tamaño 5- erá de

1/ 16" menor que el espesor del material. 

1 tamaño mínimo práctico de las soldaduras es de 3/ 16", 

ves es de 1/ 8". 

1 tamaño más económico es más o menos 5/ 160. 

I. 4.- CONEXIONES. 

as conexiones se diseñarán en el siguiente orden: Base de

nas, Trabes a Columna, Viga a Trabe y finalmente Diagona- 

iguiendo el criterio de capítulos anteriores, únicamente

asentarán los cálculos para una conexión de cada tipo, 

itándose resultados de las restantes. 

4. 1.- Bases de Columnas. 

a diseñará la base para la Columna A- 2

Lemen tos Mecánicos: 

v = 
4. 477 ton -m ML = 3. 53 ton -m

v = 
26. 76 ton PL = 27. 03 ton

4 = 
2. 55 ton VL = 2. 026 ton



Los esfuerzos actuantes bajo la placa de base, así como la

fuerza de tensión que deben soportar las anclas, serán deter- 

minados con el Método Corto, dado en el libro DESIGN OF WELDED

STRUCTURES, de Omer W. Blodgett. 

fc B

Y = ( 2)( Pc + Pt)/( fc B) 

fc = ( 2)( Pc + Pt)/( Y B) 

Fi VI. 4. a) Esfuerzos bajo la Placa de Base. 

Análisis en Dirección Letras : 

Proponiendo anclas colocadas a 4em del patín y placa de

30 x 45

e = 353000 Kg—em/ 27030 Kg = 
13. 06 cm

Fc = 0. 25 ( 300 K --,/

cm2) = 
75 Kg/ cm` 

Fuerza de tensión que toman las anclas : 

Pt = 27030 Kg( 5. 94 cm)/ 18. 23 cm = 8807. 4 Kg

Y/ 3 = 7. 88 cm = E> Y = 23. 66 cm

fc = 2 ( 27030 Kg + 8807. 4 Kg )/( 23. 66 cm)( 45 cm) = 

67. 32 Kg/

cm2 < 
Fc = 75. 0 Kg/

cm2



aálisis en 7irecciSn \ úmeros : 
k

60 Xg

e = 44' 70 Kg—cm/ 26760 Kg = 
16. 73 cm

ierza de tensiión que toman las anclas : 

t = 2676' KF k2. 125 cm)/ 33. 21 cm = 1712. 28 Kg

3 = 7. 89 cm = E> Y = 23. 69 cm

2 ( 26760 Kg + 1712. 28 Kg )/( 23. 69 cm)( 30 cm) = 

80. 12 Kg/

cm2 > 
75 Kg/

cm2
1. 12 Kg/

cm2
representa el 26. 6 % de f' c, la diferencia con

is mu.• pequeña, por lo tanto puede considerarse aceptable

aensi6n de la placa. 

seño de la Placa de Base : 

0. 75 ( 2530 Kg/

cm2) = 
1897. 0 Kg/

cm2 .
Más un 33% i)ara

F7' 89í i 7' 88 i
I I
I I
I I
I

fc=2020 Kg/ cm

fc= 2404 Kg/ cm \ 1
fc=3029 Kg/ cm
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c ci An Núme ro r . 

z = 1603 77,lem( 7. 89 cm)
2/

2 + 801 Kg/ cm( 7. 99 cm)
2 /

3

66516. 4 KP - cm

M/ Fb = 66516. 4 Kg -em / ( 1900 kg/ cm
2)(

1. 33) = 26. 36 cm3

3
t1 / 

6 = t> t = V6S/ B

6( 26. 36

em3)/
3 cm = 2. 29 cm

ecci 6n I.etras : 

2020 Kg/ cm( 7. 88 cin) 
2/

2 + 1009. 7 Kg/ cm( 7. 88 cm) 213 = 
83599. 76 Kg -cm

83599. 76/( 1900)( 1. 33) = 33. 08

cm3
6( 33. G8)/ 45 = 2. 10 cm

lo tanto - e upará placa con t - 1" = 2. 54 cm

o Condición Estática, el momento se ruede derrreciar, 

cal eF-fuerzo igual a la carga entre el área. 

o / q

18460 KF/ 1350 cm = 13. 67 Kg/

cm2
4x = 13. 61 Kg cm ( 3) cm)( 7. 89 em) / 2 = 12764. 8 Kg -cm

127b4. 8/ 1, 300 = 6. 71 cm3

6( 6. 71) / 30 = 1. 16 cm < 2. 54 cm



D- ámetrc de las- Anclar- : 

Fuerza de tensi5n mSxima : Pt = " G^". 4 Kz

Fuerza en cada ancla : Pt / 2 = 440A. 7 F; g

Area necesaria : A = Pt/ Ft

Ft = 0. 6 Py = 0. 6( 4200 Kg/ cm` ) = 2520 KL -,,/ cm
2

A = 4403. 7 Kg / 2520 Kg/

cm2 = 
1. 75 cm` 

Se usarán anclas con diámetro de 5/ 8" con área igual a

2
cm . 

longitud de Anclaje : 

La longitud del ancla se puede calcular de acuerdo al Re- 

ento ACI - 77

L = 0. 06 A fy / f' c ? t0. 006 0 fy

Donde: 

L = longitud de anclaje ( cm). 

A = área transversal del ancla ( cm
2). 

fy = resistencia a la fluencia del acero del ancla. 

f' c = resistencia a la compresión del concreto. 

diámetro del ancla ( cm) . 

0. 06 ( 1. 75

cm2)(
4200Kg/

em2)/ 
300 Kg/

cm2 = 
25. 46 cm

0. 006 ( 1. 587 cm) ( 4200 Kg/

cm2) = 
40. 0 cm ( Rige) 



Diseño de Foldadura : 

Lty) 

2 CPS 12- G1. G Kg/ m

tw i
tf

b — —
N( x) 

d

S = 704. 6
cm3

cN = 385. 0

tf = 1. 272 cm

tw = 0. 716 cm

A = 78. 58

cm2
b = 14. 95 cm

d = 30. 48 cm

Esfuerzos bajo la columna : f = P/ A ± M/ S

Dirección Números : 

f = 26760 Kg / 78. 58

cm2 ± 
447700 Kg -em / 704. 6 cm3 = 

340. 54 ± 635. 39 = 975. 94 Kg/

cm2
y - 294. 85 Kg/

cm2
ft=294. 85 Kg/ cm2

fc- 975. 94 Kg/ cm2

4408 Kg/ cm: 
G15. 2 Kg/ cm

Pt= G107. 4 Kg

4G. 1 Kg/ cm

El esfuerzo en la soldadura es: 

fz = 6107. 4 Kg/ 14. 95 cm = 408. 5 Kg/ em

fx = 2550 Kg/ 90. 86 cm = 28. 06 Kg/ cm

fr = 408.
592+ (

28. 06)
2 = 

409. 46 Kg/ cm

Usando soldadura de Filete y electrodos E- 60, el tamar<<J

la soldadura es : 



f = s( 0. 7071)( 950 Kg/

cm2) 
s = f/(0. 7071) ( 950 Kg,/

cm2) = 
408. 5 )( 9/ cm / 671. 45 Kg/

cm2 = 
s = 0. 609 cm

Se usará soldadura de 1/ 4" = 0. 635 cm

Dirección Letras : 

f = 27030 Kg / 78. 58

cm2 ± 
353000 Kg—cm / 385 cm3 = 

343. 98 ± 916. 88 = 1260. 88 Kg/

cm2
y —572. 9 Kg/

cm2
ft=572. 9 Kg/ cm2

fc=1260. 9 Kg/ cm2

17462 Kc/ cm

14784. 7 Kg/ cm

12 Kg/ cm

Pf=13987. 9 Kq

El esfuerzo en la soldadura es : 

f z = 13983. 9 Kg / 30. 48 cm = 458. 8 Kg/ cm

fx = 2026 Kg / 90. 86 cm = 22. 29 Kg/ em

fr = V( 458. 8 )
2 + (

22. 29)
2 = 

459. 3 Kg/ cm

E1 tamaño de soldadura es : 

s = 459. 3 Kg/ cm / 6 41. 47 5 Kg/

cm2 = 
0. 68 cm = 0. 635 cm



VI. 4. 2.- Conexa Rn de Trabes a Columna. 

Se di.sefia.rá la ccnexi6n de la column A- 2 en la Estructura

Princinal ( N  4. 90 ). 
2

o
w

i

Trabe( I) IPR 12" x 4" - 20. 9 Kg/ m

b = 10. 0 cm d = 30. 2 cm , tw = 0. 51 cm , tf = 0. 57

M = 3. 24 t -m V = 2. 56 ton P axial 0. 0

Trab e © IPR 12" x 6 l/2" - 40. 3 Kg/ m

b = 16. 5 cm d = 30. 4 cm , tw = 0. 61 cm , tf 1. 02

M = 5. 24 t -m V = 8. 86 ton , P axial = 2. 0 ton ( comp.) 

Trabe @I . IPR 12" x 6 1/ 2" 46. 2 Kg/ ni

b = 16. 6 cm d = 30. 7 cm , tw = 0. 67 cm , tf 1. 18

M = 7. 82 t -m V = 9. 25 ton P axial 2. 33 ton comp

Columna © . 

b = 14. 95 cm , 

2 CPS 12" - 61. 6 Kg/ m

d = 30. 48 cm , tv„ = 0. 716 cm , tf = 1. -? 7
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L momento de lar trabes será tran:!mitido a la columna por

de dos placas, superior e inferior, las cuales van con~ 

as con soldadura de filete. 

L cortante será transmitido por medio de dos cíngulos, uno

la cara del alma de la trabe. Estos ángulo-- irán conecta— 

la columna con soldadura de filete y con pernos a la tra

Cl

ig VI. 4. 2. a) Placa ` lzperior

14

la placa superior se le hace una ranura sobre el patfn

trabe. Esta ranura es con el fin de obtener una longitud

de la soldadura que conecta la placa con la trabe, redu— 

asf la concentración de esfuerzos en la soldadura. 

variación del ancho de la placa es con el fin de hacer

nsicidn gradual de esfuerzos de la trabe a la ulaca y

duci r al mínimo las concentraciones de esfuerzos. 



3-Z

H

Fig VI . 4. 2. b ) Placa Inferior. 

Fig VI. 4. 2. c) Angulos de Conexidn. 

13

t SUPERIOR

It INFERIOR

113

momento de la trabe se transformará en un oar de fuer - 

serán transmitidas a las placas. Estas fuerzas se ob-- 

dividiendo el momento entre el peralte de la trabe. 

rlac,-s tomarán ademáe de las fuerzas debidas a momen- 

debidas a la fuerza axial que se presenta en la trabe

omerto en que actúa un sismo. 
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le e- te modo la fuerza total c ti e tornarán la:- clac^ e ser,4 : 

la rurerior, una fuerza de tendón debida a momento már la

mpresi6n debida a la fuerza axial; para la inferior, una

a de compresión debida a momento más la de comrresión de - 

fuerza axial: 

rab e I : 

1aerza debida a momento : 

M/ d = 3. 24 x
105

Kg -cm / 30. 2 cm = 10728. 5 Kg

lxerza debida a fuerza axial : 

P/ 2 = 0/ 2= 0

rab e I I : 

Verza debida a momento : 

5. 24 x 105 Kz- cm / 30. 4 cm = 17236. 8 Kg

ierzn debida a fuerza axial : 

2000 Kg / 2 = 1000 Kg

rabe III : 

uerza debida a momento : 

7. 82 x
105

Kg -cm / 30. 7 cm = 25472. 3 Kg

úerza debida a fuerza axial : 

2330 Kg ./ 2 = 1165. 0 Kp

ira la placa ruoerior la condición má: crítica es la e-- 

3 debido a que la fuerza axial es reaueña, rnor lo tanto

nente se tomará la fuerza de tenri6n para dicha placa. 
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e:. o de Placa " unerior. 

nt,ltud de soldadura -) ara corectar placa v trabes : 

tndo soldadura de 114" y electrodos E- 60, loe esfuerzos

hle^ de la soldadura son : 

O . f, 3 5 cr) ( 0. 7071) ( 9 50 Kg/

em2 ) = 
426. 5 Kg/ cm

ra la trabe I : 

F _ 10728. 5 KP, 
f 426. 5 KF/ em - 

z5. 15 cm

2a + b =: a = ( L - b) / 2

25. 15 cm - 10. 0 cm)/ 2 = 7. 6 cm

dejará a = 10. 0 cm

ra la trabe II : 

17236 = 
40. 41 cm

426. 5 Kg cm

40. 41 - 16. 5)/ 2 = 11. 95 cm

dejará a = 15. 0 cm

ra la trabe III : 

25472. 3 Kg = 
59. 72 cm

4 26. 5 Kg cm

rá,+. 72 - 16. 6)/ 2 = 21. 56 cm

deiará a = 25. 0 cm

n ' sr lc)ng-itudes de soldadura, - e definen las dimensio- 

la ^ laca, c: uedando nor calcular únicamente su esnesor. 



asesor de Placa : 

esfuerzo admisible a tensdón para la placa es : 

0. 6 Fy = 0. 6( 2530 Kg/

cm2 ) = 
1518 K --./

cm2
sando placa de 1/ 4", los esfuerzos actuantes en la zona

ca son : 

sfuerzos debidos a la trabe I : 

10728. 5 Kg/( 46 cm)( 0. 635 cm) = 367. 28 Kg/

cm2
sfuerzos debidos a la trabe II : 

17236. 8 Kg/( 53 cm)( 0. 635 cm) = 512. 2 ug/

cm2
sfuerzos debidos a la trabe III : 

25472. 3 Kg/( 39 cm)( 0. 635 cm) = 102n. 6 Kp/

cm2
os esfuerzos resultantes en la interreccior, de las zona

cas son : 
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2
F, ) 

r + (
51 í . 2) 

2 = 
1149. 0 Kg,/ cm < '? t

e: ílzerzo son aceptables por lo tanto se usará placa

e, -,or de 1, 14". 

dadura que conecta placa y columna : 

f y

I

1. 5 ^~ 

R
4

I

17236. 8 '? 

l
25472. 3 Kik

esfuerzos actuantes son

j: Fx = 17216. P', Kg — 

10728. 5 K; = 

6508. 3 Kg

F = 25472. 3 Kg

x = 6508. 3 Kg / 2( 39. 48 cm + 14. 95 cm) = 71. 62 Kg/ cm

y = 25472. 3 KF / 2( 3n. 4? cm + 14. 95 cm) = 280. 35 K¿ / cm

V ( 71. 62)` + ( 230. 35)
2 = 

289. 35 Kg/ cm

L tamano de soldadura es : 

r( 0. 7971)( 950 Kg/

em2) ==> 
s, = f/( 0. 7071)( 950 Kg/ cm`) 

2r39. 3` Kg/ cm
r = 0. 43 cm

0. 7071) ( 950 Krr / cm ) 

usará soldadura de filete de 1/ 4" = 0. 635 cm

de ' laca Inferior. 

r_:;itud de soldadura para conectar placa , trabes : 



ando soldadura d< 1/ 4" y electrodos L- 60, los esfuerzos

bles en la soldadura son : 

426. 5 Kg/ cm

ra la trabe I : 

10728. 5 Kg = 
25. 15 cm

426. 5 Kg/ cm

2 b 4> b = L/ 2

25. 15 cm/ 2 = 12. 57 cm

dejará b = 15. 0 cm

ra la trabe II : 

17236. 8 Kg + 1000 Kg = 
42. 75 cm

426. 5 Kg/ cm

42. 75 cm/ 2 = 21. 37 cm

dejará b = 25. 0 cm

ra la trabe III : 

25472. 3 Kg + 1165 Kg = 
64. 45 cm

426. 5 Kg cm

64. 45 cm/ 2 = 31. 22 cm

dejará b = 35. 0 cm

n las longitudes de soldadura, se definen las dimensiones

placa, quedando por calcular únicamente su espesor. 
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or de Placa : 

ido placa con espesor de 1/ 4", los esfuerzos son : 

terzos debidos a la trabe I : 

10728. 5 Kg /( 0. 635 cm) ( 70. 0 cm) = 241. 36 Kg/

cm2
xersos admisibles : 

70. Ocm)( 0. 635 cm) 
3/

12 = 1. 4936

cm4
I/ A = 1. 4936

cm4 / 
44. 45

cm2 = 
0. 183 cm

2. 0 cm -=:> L/ r = 2. 0 cm / 0. 183 cm = 10. 92

1484 Kg/

em2 > 
fa

uerzos debidos a la trabe II : 

18236. 8 Kg /( 0. 635 cm)( 71. 0 cm) = 404. 5 Kg/

cm2
uerzos admisibles : 



0 . 14 3 CT , 1 = :) . I C!^ 

7

14~ 4 ' cm fa

fuerz:•s deridoc- a la trabe III

26E37. 3 Kt /( 0.¿ 15 cm)( 53 cm) = 7a1. 5 K:
Iem2

xfuerzo F admi ci bler : 

0 . V 3 cm , 1 = 2. 7 cm

1484 Kg/

cm2 > 
fa

1 esfuerzo resultante de compresión es

r = ( 241. 36 + 404. 5)
2 + (

791. 5)
2 = 

1021. 57 KP/

cm2 < 
Fa

os esfuerzos son aceptables, por lo tanto se usará placa

spesor de 1/ 4". 

oldad.ura que conecta placa y columna : 

y

Lo728. 5 K- 18236. 83 Kg
i

1

26637. 3 K? 

Los esfuerzos actuanter son : 

Z Fx = 18236. 8 Kg — 

10728. 5 Kg = 

7508. 3 Kg

Fy = 26637. 3 Kg

x = 759R. 3 Kg, / 209. 48 cm + 14. 95 cm) = 82. 63 Kg/ cm

r= 26637. 3 Kg ! 2( 30. 48 cm + 14. 9, cm) = 293. 17 Kp/ cm



fr = ( 82. 63)
2 + (

293. 17)
2 = 

304. 6 Kg/ cm

E1 tamaro necesario de soldadura es : 

f = s( 0. 7071)( 950 Kg/

cm2) =:
r> s = f /(0. 7071)( 950 Kg/

cm2) 
s _ 

3G4. 6 K;/ cm = 
0. 453 cm

0. 7071) ( 950 Kg/ cm) 

Se usará soldadura de 1/ 4" = 0. 63 cm

Soldadura que conecta Angulos y Columna : 

ce diseñará con la carga más critica y se tomará igual pa - 

todas las trabes de la conexión . 

La carga máxima es V = 9. 25 ton . 

5e recomienda usar una longitud de ángulo igual a : 

L= ( d - b/ 2 ) 

L = ( 30 7 cm - 16. 6 cm/ 2) = 22. 4. cm = 22 cm

Proponiendo ángulos de 3" x 3" . 

y

Propiedades de la. soldadura : 
7. G2

Ix = t( 22) 
3/

12 = 887. 33 t
o

9250 Kg
2

Iy = 0 =
x

0

Iz = P87. 33 t



V11x = 0 , ivy = 0

Mz = ( 4625 Kg)( 7. 62 em) = 35242. 5 Kg - cm

Esfuerzos actuantes : 

f 113 = Mz yt/ Iz = 
35242. 5 KQg- cm( 11. 0 cm) t = 

436. 9 Kg/ em
887. 33 cm t

fly = 4625 Kg / 22. 0 cm = 210. 23 Kg / cm

fr = ( 436. 9)
2 + (

210. 23)
2 = 

484. 88 Kg/ cm

Tamario de soldadura : 

s = f/( 0. 7071)( 950 Kg/

cm2) = 
484. 88/( 0. 7071)( 950) _ 

0. 721 cm

Se usará soldadura de 5/
1611 = 0. 79 cm

Espesor de Angulos : 

Tamario de soldadura + 1/ 16" = 6/ 16" = 3/ 8" = 0. 95 cm

Revisión nor cortante : 

fv = 4625 Kg/( 22 cm)( 0. 95 cm) = 221. 3 Kg/

cm2
Fv = 0. 4 FV, = 0. 4( 2530 Kg/

cm2) = 
1012 Kg/

cm2 > 
f

Pernos que conectan Angulos y Trabe : 
ly

14625 Kg

0

S

Ñ O ñ
N 5

O



Mx= 0 , My= 0

Mz = ( 4625 Kg)( 4. 5 cm) = 20812. 5 Kg -cm

Fuerzas que actúan en los pernos : 

f"x = M/ 2s = 20812. 5 Kg- cm/ 2( 7. 5 cm) = 1387. 5 Kg/ perno

f' y = 4625 Kg,/3 pernos = 1541. 66 Kg/ perno

fr = ( 1387. 5)
2 + (

1541. 66)
2 = 

2074. 1 Kg/ perno

Si se usan pernos A- 307 , el esfuerzo admisible a cortante

s : 

v = 700 Kg,/

cm2
Area necesaria del perno

A = 2074. 1 Kg/ 700 Kg/

cm2 = 
2. 963

cm2
Se usarán pernos de 7/ 8" con área igual a 3. 88

cm2
VI . 4. 3 Conexión de Viga a Trabe . 

IPR 12" x 4' 

1. 6

I PR 8" x 5 1/ 4" 

IPR 12" x 4" — 32. 8 Kg/m: 

b = 10. 2 cm

d = 31. 3 cm

tem,= 0. 66 cm

IPR 8" x 5 1/ 4" - 

25. 3 K9/ m . 

d = 20. 3 cm
k = 1. 6 cm

gi= 5. 1 cm



a conexión de vi:,-- a trabe se hará per ? e unn placa, 

a cual se unirá a la trabe con soldadura de filete en sus dos

aras, , y- a la viga con ^ err_os . 

Soldadura que conecta Placa y Trabe : 

Propiedades de la soldadura : 

2( 4. 77)( 2. 38) 
x

2( 4. 77) + 29. 1 = 
0. 587 cm

Ix = 2Iox + Y—A

y2 = (
29. 1)

3
t/ 12 + 2( 4- 77)( 14. 55)

2
t = 

4073. 15 t

Iy = 2Ioy + 2: A

x2 = 
2( 4. 77)

3
t/ 12 + 2( 4. 77)( 2. 38- 0. 587) 2t + 

29. 1( 0. 587) 2 t = 58. 78 t

Iz = 4073. 15 t + 58. 78 t = 4131. 93 t

Mz = ( 1670 Yg)( 3. 2 cm - 0. 587 cm) = 4363. 71 Kg - cm

Como la placa va soldada a la trabe en sus dos caras, el

omento y el cortante se dividen en dos, para calcular los es- 

uerzos en la soldadura. 

f" x = Mz y t/ Iz = 
4363. 71 Kg- cm( 0. 5)( 14. 55 cm) t

4131. 93 t cm

7. 68 Kg/ cm

Y

4.77á

o

lv
O

X

3.2

Propiedades de la soldadura : 

2( 4. 77)( 2. 38) 
x

2( 4. 77) + 29. 1 = 
0. 587 cm

Ix = 2Iox + Y—A

y2 = (
29. 1)

3
t/ 12 + 2( 4- 77)( 14. 55)

2
t = 

4073. 15 t

Iy = 2Ioy + 2: A

x2 = 
2( 4. 77)

3
t/ 12 + 2( 4. 77)( 2. 38- 0. 587) 2t + 

29. 1( 0. 587) 2 t = 58. 78 t

Iz = 4073. 15 t + 58. 78 t = 4131. 93 t

Mz = ( 1670 Yg)( 3. 2 cm - 0. 587 cm) = 4363. 71 Kg - cm

Como la placa va soldada a la trabe en sus dos caras, el

omento y el cortante se dividen en dos, para calcular los es- 

uerzos en la soldadura. 

f" x = Mz y t/ Iz = 
4363. 71 Kg- cm( 0. 5)( 14. 55 cm) t

4131. 93 t cm

7. 68 Kg/ cm



fly = V/ L = 1670 Kg ( 0. 5)/ 38. 64 cm = 21. 61 Kg/ cm

f„y = 
4363. 71 K&- cm( 0. 51( 4. 183 cm) t = 

2. 2 Kg/ cm
4131. 93 t cm

fr = ( 21. 61 + 2. 2)
2 + (

7. 68)
2 = 

25. 0 Kg/ cm

Tamaño de Soldadura : 

s = 25. 0 FCg,! cm /( 0. 7071)( 950 Kg/

em2) = 
0. 04 cm

Se usará soldadura de 3/ 16” = 0. 476 cm

Espesor de Placa : 

La placa se revisará por compresión . 

Usando placa de 1/ 4" , los esfuerzos son

fa = 1670 Kg/( 4. 77 cm)( 0. 635 cm) = 551. 3 Kg/

cm2
Esfuerzo admisible : 

r = 0. 183 cm , L = 29. 1 cm - 5. 1 cm = 24 cm

L/ r = 24/ 0. 183 = 131

Fa = 648 Kg/

cm2 > 
fa

Los esfuerzos son aceptables, por lo tante se usará placa

con espesor de 1/ 4" . 

Pernos que conectan Placa y Viga : 

Fuerzs.s actuantes : 

f"x = 4363. 71 Kg- cm/ 10. 1 cm = 432. 0 Kg/ perno

f' y = 1670 Kg/ 2 pernos = 835 Kg/ perno

fr = ( 432)
2 + (

835)
2 = 

940. 13 Kg/ perno



Usando pernos A- 307, el esfuerzo admisible a cortante es

Fv = 700 Kg/

cm2
Area necesaria de cada perno : 

40. l 2
A - 

700 Kg/ cm2= 
1. 34 cm

Se usarán pernos de 5/ 811, con un área igual a 1. 98

cm2. 
VI. 4. 4 Conexi6n de Diagonales. 

2" X1/ 4" 

Se diseñará la conexión con la fuerza máxima de las diago- 

Les y se tomará como conexión tipo para éstas. 

La conexi6n se hará por medio de una placa para transmitir

fuerza al nudo. 

la placa será unida con soldadura de filete, tanto al án - 

como a la trabe y columna. 

Se propone una placa de 10. 0 cm x 25. 0 cm . 
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25. 0

ly

Soldadura que conecta Angulos y Placa. 

y X

3. 5 ton

3.65 ton

1. 03 ton

Usando soldadura de 3/ 16" y electrodos E- 60, los esfuerzos

admisibles de la soldadura son : 

f = 3 20. 0 Kg/ cm

Longitud necesaria de soldadura : 

L = 3650 Kg / 320 Kg/ em = 11. 40 cm < 24. 0 cm

Soldadura que conecta Placa a Columna y Trabe. 

Usando soldadura de 3/ 16" y electrodos E- 60, los esfuerzos

admisibles de la soldadura son : 

f= 320. 0 Kg/ cm

Longitud de soldadura : 

Z = 3650 Kg/ 320. 0 Kg/ em = 11. 40 cm < 35 cm

Revisando independientemente las componentes

Lx = 3500 Kg / 320. 0 Kg/ cm = 10. 93 cm < 25 cm

LY = 1030 Kg / 320. 0 Kg/ cm = 3. 22 cm < 10 cm



speror 3e Placa . 

sande placa de 3! 16", 1 eefuerzoe son . 

r ia = 3650 kF" 
2

G. d7é c0)(10› cm) = 730. 3 K,/ cm

0. 6( 250 K,/

cm2) = 
151S U/ cm` > ft



VII.- C 0 N C L U S I 0 N E F Y

E S P E C I F I C A C I 0 N E C

Del trabajo realizado puede concluirse lo si.-Tuiente : 

a) La necesidad de usar una estructura intermedia y arrios

ar la estructura en su tramo superior, nació debido a los

splazamientos que se provocan en la estructura cuando actúan

rgas laterales. 

b) El hecho de considerar que las diagonales ( contravien-- 

s) trabajan únicamente a tensión, se debe a que haciendo es- 

consideraci6n se simplifica el análisis de la armadura, aho

ándose tiempo al realizarlo. También se tomó en cuenta el he - 

o de que al trabajar a compresión una diagonal, los esfuer-- 

s admisibles a compresión son bajos, debido a la relaci6n de

beltez del elemento, teniendo que proporcionarse una sección

lativamente grande para ser estable bajo tal condición. 

e) Lb el dimensionamiento preliminar de los elementos es-- 

ucturales que están sujetos a co.mnresión o flexocomnresi6n, 

idealizaron las condiciones de apoyo para obtener los coe-- 

cier_tes de 1- n71tud efectiva. Esto mismo se hizo en la revi- 

5n de seccione:- v ° ué cor el fin de simplificar los cálculos. 

n embara.o ésto s610 se hace cuando el provectista considere

e las condicior_e:- reales de arov„ no andan muv alejadas de

ideales, de otro mcdo ve terdHin a.ue calcular dich, s coefi

entes como se menci, r6 en II. 3. 1. 



d; :, a czTer.taci "n sobre la c.. ni :• e a7 -, -: r6 1:: rrtr.ictura

fue dire::ada, de',) -.;do a cue ert,! '.uera - lel tema : fie erta Te— 

Los rerulta- os obtenidos de seccior.es y conexioner re

erentan a continuaci6n
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A® 

PLANTA NIVEL + 3.50 PLANTA ESTRUCTURA PRINCIPAL

B* 
e a

TABLA DE SECCIONES

TIPO SECCION

V- 1 IPR 12' x 6 V2'- 53.7 Kg/ i
V- 2 IPR 12' x 6 V7- 46.2 Kgh

V- 3 IPR 12' x 61/7- 40.3 Kg/ i

V- 4 IPR 12' x 4' - 32.8 Kglr

V- 5 IPR 17y4' - 20.9 Kgh

V- 6 IPR 0' x 5V4'- 25.3 Kg/ r

C- 1 • 2 CPS 12' - 61. 6 Kg/ r

D- 1 APS 2' x 1/ 4' 

laCCION TIDO taxa COIUN n. 3

tJn TA C

CORTE A - A
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2r7-1201FICACIONES. 

rbderezado : 

Todo el material que se vaya a utilizar en la estructura

debe enderezarse previamente. El enderezado debe hacerse de

preferencia en frfo por medios mecánicos, pero puede aplicar- 

se también calor, en las zonas locales. La temperatura de las

zonas calentadas, medida por medio de procedimientos adecua- 

dos, no debe sobrepasar a 6500C. 

Corte : 

Los cortes pueden hacerse con cizalla, sierra o soplete, 

estos tíltimos deben hacerse de preferencia a máquina. Los

cortes con soplete requieren un acabado correcto, libre de

rebabas. Se admiten muescas o depresiones menores de 5 mm de

profundidad, pero todas las que tengan profundidades mayores

deberán eliminarse con esmeril. 

Tolerancias : 

Las piezas terminadas en taller deben estar libres de tor

ceduras y dobleces locales, y sus juntas deben quedar acaba- 

das correctamente. En las columnas no se permitirán desviacio

nes, con respecto a la linea recta que une sus extremos, ma- 

yores de un milésimo de la distancia entre puntos que esta— 

rán soportados lateralmente en la estructura terminada. 

rh piezas no cepilladas, de longitud no mayor de 10. 0 m

c permite una discrepancia, máxima de 1. 5 mm, con respecto a. 

la longitud teórica. 



i(j 1,,:- - a - rc: -, ara nernos debe ser un in¡- 1:1— 

r-, r

ili— 

r que el diámetro nominal, de éstos. Lor agu

nue,?en nunzv,nar—e en material de grue^ o no mayor cue el

r: etzrn nominal de Ion perno" má^ tres milímetros , pero de— 

ta1ar'.rarre o nunzonar^ e a un diámetro menor y desnues ri— 

c-, e cuando el material es más grueso. No se permitirá el

de botador rara agrandar agujeros, ni el empleo de sople— 

prt.ra hacerlos. 

Ante;, de colocar los pernos, se revisará la posici6n, al¡ 

uniento ,y diámetro de los agujeros. 

Piezas Soldadas : 

Lar superficies que vayan a spldarse estarán libres de

tras, escoria, óxido, grasa, pintura o cualquier otro mate

L1 extraño, pero se permite que haya costras de laminado

resistan un cepillado vigoroso hecho con cepillo de alam- 

Las piezas entre las que se va a poner soldadura de file - 

deben ponerse en contacto; cuando ésto no sea posible, su

paraci6n no deberá exceder de 5 mm. Si la separación es de

i mm o mayor, el tamaño de la soldadura se aumentará en una

ztidad igual a la separaci6n. 

Siempre que sea posible, las piezas por soldar se coloca- 

n de manera que la soldadura se deposite en posición plana. 



De' --en revir--,rse los borde^ de la meza:- en 1^ 5- que re co

cará la soldadura, antes de denositarla, nora cerciorar: -e

e cue las holguras con correctas y ez- tán de acuerdo con lcs

Janos. 

Una vez realizadas, las uniones soldadas deben inspeccio— 

arse ocularmente, y se repararán todas las que presenten de— 

ectos aparentes de importancia, tales como tamaño insuficien

e, cráteres o socavación del metal base. Toda soldadura a— 

rietada deberá rechazarse. 

Anclajes : 

Antes de iniciar la colocación de la estructura se revisª

á la posición de las anclas, que habrán sido colocadas pre— 

i amente, y en caso de que haya discrepancias con respecto a

as posiciones mostradas en planos, se tomarán las providen— 

ias necesarias para corregirlas o compensarlas. 

El desplazamiento del eje de columnas exteriores, medido

ion respecto al eje teórico, no será mayor de 25 mm hacia a— 

uera del edificio, ni 50 mm hacia adentro. 

No se colocarán pernos ni soldadura permanente hasta que

parte de la estructura que esté rigidizada por ello, esté

lineada y plomeada. 
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