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INTRODUCCION

Las construcciones coloniales poseen un gran valor artfstico y cultural, que han sido
condecoradas como monumentos histéricos por el Instituto Nacional de Antropologia
e Historia (INAH) y como patrimonio de la humanidad por la Organizacién de las
Naciones Unidas para la Educacién, la Ciencia y la Cultura (UNESCO). Debido a estos
calificativos han adquirido una gran importancia, de tal forma, que se ha pugnado por
su preservacion y cuidado.

Para poder lograr tal cometido, se requiere de una adecuada rehabilitacién, ya que
presentan un estado patolégico considerable, producto de una serie de factores que
han dafado su integridad a lo largo de su vida, lo que pone en peligro la estabilidad
estructural de un nimero considerable de inmuebles.

Los conocimientos que se tienen en el campo de la rehabilitacién de construcciones
antiguas aun resuftan insuficientes, debido a la falta de interés que se tuvo en anhos
anteriores. Sin embargo, hoy en dia se han emprendido lineas de investigacién en las
que se estudia la problematica de estos monumentos con el fin de comprender el
comportamiento estructural de sus elementos para posteriormente realizar la
rehabilitacién que le permita tener un buen desempeno estructural.

En esta labor se han destacado los europeos, quienes_han realizado varios trabajos
sobre el comportamiento estructural de construcciones antiguas y han desarrollado
técnicas para su rehabilitacion.

En nuestro pais el avance en este campo todavia es reducido, pero no obstante se han
empezado a gestar estudios en esta édrea, en cuya tarea se encuentra actualmente
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trabajando el Instituto de Ingenieria de ila UNAM que colabora en los estudios de
rehabilitacién de la Catedral y Sagrario metropolitanos.

Ante esta expectativa que se tiene en el estudio de estos monumentos, se despertd
el interés por realizar este trabajo, el cual, forma parte del proyecto de investigaciéon

del Instituto de Ingenieria.

Este trabajo tiene como objetivos estudiar el comportamiento estructural de los
elementos que conforman los soportes y los sistemas de cubierta de las
construcciones coloniales, definir las acciones a las que estdn sometidas, y la
respuesta que tienen ante distintas acciones. Aslf como realizar algunas aplicaciones
sobre Ia forma de evaluar la seguridad estructural de los mismos. Estos aspectos se
basan en los resultados de una busqueda bibliografica sobre el tema.

En la primera parte de este trabajo se presentan los antecedentes sobre el origen de
estas construcciones, su introduccién en la Reptublica Mexicana y su importancia.
Posteriormente, se comentan los diversos tipos de elementos estructurales que
conforman a estas construcciones, asf/i como las propiedades mecanicas de algunos
materiales empleados en la construccién. Por udltimo, se comenta en forma general,
el comportamiento estructural de estas edificaciones.

En capitulos subsecuentes se habla de los elementos estructurales; se dedica un
capitulo para cada elemento. En cada capitulo se habla sobre el comportamiento
estructural del! elemento ante las acciones a las que estd sometido, se hace una
descripciéon de los criterios que se pueden emplear para evaluar la seguridad
estructural, y al final se presentan algunos ejemplos de aplicacioéon.

En la parte final del trabajo se presentan los comentarios y conclusiones sobre los
aspectos mas sobresalientes.



CAPITULO 1

ANTECEDENTES

7.7 ASPECTOS GENERALES

Las construcciones que se estudian en este trabajo se definen como coloniales, porque
son edificaciones que se realizaron en el periodo de colonizaci6én que abarcé los siglos
XVi, XVil y XVIIl. Hoy en dia existe un gran testimonio de estas construcciones que
fueron destinadas a la vivienda (casas, vecindades), educaciéon (escuelas, bibliotecas),
recreacion (teatros), religién (conventos, iglesias, catedrales), etc, sobresaliendo las
empleadas para el culto religioso por la gran importancia de la religién en la época.

estilos arquitecténicos

tienen la influencia de wvarios
los otros tipos de

Estas construcciones
tos de cardacter religioso que en

manifestandose mas en
edificaciones.

En este capitulo se comentara en forma general el origen de estas construcciones, el
desarrolio que tuvieron en la Republica mexicana y Ila importancia de su preservacion.
Por otro lado, se describirdn de manera breve las caracteristicas principales de los
elementos estructurales que se emplearon, asi como el sistema constructivo. También
se hablara sobre las propiedades mecénicas de algunos materiales empleados durante
esta época. Por ditimo, se comentara, en forma general, el funcionamiento estructural

de este tipo de construcciones.



7.2 PREAMBULO HISTORICO

Se puede decir que estas construcciones tienen su origen en Europa, ya que ahf se
desarrollaron todas las manifestaciones artisticas que lucen estos monumentos, por
tal motivo, se hablara brevemente del proceso evolutivo que tuvieron las
construcciones en Europa, haciendo hincapié en las de orden religioso, ya que fue en
ellas en donde se realizaron las construcciones méas atrevidas como cupulas y

bévedas, entre otras.

También se mencionara la manera en la que estas construcciones llegaron y
evolucionaron en México, asfl como la importancia de su preservacion.

Europa

Los monumentos que tuvieron trascendencia e importancia fueron los de caracter
religioso como ias Catedrales que fueron representativas del sentimiento religioso. La
informacién Que a continuacién se comenta, estd tomada, en su mavyoria, de la ref.1.

El origen de estos monumentos se remonta a las primitivas basilicas del cristianismo,
que son derivadas de los romanos y griegos donde un magistrado se sentaba para dar
su dictamen en asuntos que afectaban a la religién del estado, nada mas que en estos
templos estaban muy reducidos los espacios para albergar al gran numero de fieles.
En tanto, los cristianos requerian un local de mayor amplitud donde pudieran

congregarse libremente.

Por consiguiente los edificios rectangulares, con un su gran nave central y naves
laterales, galerias y dbside semicircular, eran las Unicas estructuras que reunian las
condiciones esenciales para la practica del nuevo culto cristiano en aquel momento.

Las distribucién arquitecténica de estas catedrales se hizo con base al ordenamiento
liturgico y al simbolismo. Asi, por ejemplo, se puede mencionar que una planta
cruciforme, caracterfstica de las grandes catedrales, simboliza el cuerpo de Cristo
sacrificado sobre la cruz: el dbside o cabecera de la iglesia representa la cabeza; el
transepto los brazos; la nave central el cuerpo y las puertas de ingreso los pies.

En estos monumentos la piedra se impuso como material constructivo por su belleza
vy durabilidad, aunque los techos de estas construcciones eran de madera. El
abovedamiento de las iglesias se limitaba a los dbsides y en algunos casos a las naves
laterales, es hasta el siglo XiI en que las naves centrales o principales comienzan a ser
abovedadas casi invariablemente con ladrilo. Los constructores romanicos
substituyeron los techos de madera por cubiertas de ladrillo o piedra, mas sélidos y
duraderos. Se ensayan entonces las bévedas de cainén que sélo logran cubrir espacios

e st TR o o2
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reducidos debido al empuje que ejercen sobre los muros que las cargan, las
construcciones con este tipo de cubiertas resultaron sumamente obscuras debido,

precisamente, a los claros pequefos de las naves.

La solucién completa a este problema, aunque no ta definitiva, la dan los arquitectos
de la escuela Cluniacense, al adoptar el arco apuntado para aminorar el empuje, los
pilares se elevan a fin de propiciar la iluminacién de la nave mavyor, y los muros se
refuerzan con grandes contrafuertes. Esta evolucién de la arquitectura romanica viene

a culminar con las conquistas estructurales de la arquitectura goética localizada

principalmente en Francia.

Los arquitectos del periodo gdético, con la creacién de béveda de cruceria y con los
elementos de! botarel y el arbotante, logran vencer todas las dificultades anteriores de

iluminacién y estabilidad.

En Italia, por otro lado, las técnicas estructurales romdanicas persistieron hasta que
fueron transformadas inesperadamente por el notable talento de Bruneileschi, quien
resolivi6 el problema de cubrir un gran espacio mediante una cupula alta. La atrevida
realizacién de Brunelleschi se manifiesta en la construccién del domo en la catedral
de Florencia entre los anos 1420y 1437, Brunelleschi fue inspirado por el sistema de

bévedas romanas.

Al ponerse de manifiesto los métodos constructivos romanos, el sistema de

abovedamiento es renovado y surgen entonces formas llenas de vigor y altivez como
ia cupula. Aparece también una de las cubiertas que mas se empleard en todo el

renacimiento, la béveda semiesférica sobre pechinas.

Diversos autores, sobre todo los de las refs. 2, 3, 4 vy 5, establecen que este tipo de
edificaciones se realizaron en base a reglas empliricas, producto de la experiencia de
los constructores, si acaso se tuvo una aplicacién de caracter cientifico, fue en la
geometrfa de los elementos de cubierta. Esto se debe primordialmente a que durante
la época clasica y el renacimiento, no se poseian los conocimientos tedricos y
rmatematicos requeridos para analizar cientificamente el comportamiento de las
estructuras. Por consiguiente, en los siglos posteriores al renacimiento, Coulomb,
Euler, Newton, Young, Hooke, entre otros, logran awvances cientificos importantes
para analizar de manera racional el comportamiento de los materiales y de las

estructuras.

A grandes rasgos este ha sido el proceso evolutivo de las construcciones europeas,
con la influencia de las creaciones arquitecténicas de la edad media gética y el

renacimiento.



México
Las construcciones coloniales vienen a cerrar la historia de las grandiosas
construcciones europeas, ya que con la conquista de los espanoles, se introdujeron
todas las innovaciones arquitecténicas que se tenfan en aquel continente, para
levantar los grandes monumentos que hoy existen en la Republica Mexicana.

La construccién de estos monumentos se realizéd como una consecuencia ineludible
de la conquista espiritual y religiosa que se dio, para consolidar el dominio politico y

econémico de los conquistadores.

Tres ordenes religiosas se encargaron de la conquista espiritual y la evangelizacién de
los grupos indigenas, las cuales llegaron a la Nueva Espana en el siguiente orden: los
Franciscanos llegaron a Nueva Espafna en 1523, los Dominicos en 1526 y los
Agustinos en 1533. Los primeros se dedicaron a evangelizar a los indigenas que
habitaban e! actual Estado de México, parte de Tilaxcala, Morelos y Michoacan, y
avanzaron un poco hacia la regién del Bajlo. Los Dominicos, por su parte,
evangelizaron preferentemente las regiones mixtecas y zapotecas del actual estado de
Oaxaca y algunos lugares del estado de Puebla y Morelos. Los Agustinos, por llegar
considerablemente mas tarde que los otros, evangelizaton las regiones que quedaban
fuera del proteccionismo de franciscanos y dominicos (ref. 6).

Ante este proceso de evangelizacion, el siglo XVI se ve lleno de gran actividad
arquitecténica religiosa. En el siglo XVII se acentdo aun mas la construccién de
caracter religioso, debiéndose en gran medida a la rivalidad que se desaté entre las
tres ordenes religiosas que querfan demostrar, a toda costa, su primacia espiritual para

dominar.
Finalmente, en el siglo XVIil el auge econémico alcanzado por la sociedad novohispana
permitié derrochar fortunas donando toda clase de obras de arte a la iglesia en una
incansable competencia por lograr prestigio social a través de ellas (ref. 7).

Es evidente que el proceso de evangelizacidon justifica y explica ia desmedida actividad
arquiitectonica religiosa durante el perfodo colonial. Esto también provocd que la
arquitectura civil fuera opacada durante el sigio XVI, ya que para los siglos XVH y
XVIill tiende a tomar mayor importancia con la ornamentacién en sus fachadas (ref. 6).

Para la construccion de estas edificaciones siguieron con las rnismas técnicas
tradicionales que prevalecian en Europa. Los espaioles aprovecharon la experiencia
de los habitantes indigenas en la construccién con piedra, ya que estos venian de una
cultura en Que las estructuras monumentales eran de este material (ref. 6).

Asl, en las construcciones de la colonia predominé la mamposterfa en los muros y en
ias bovedas, mientras que para los pisos y algunos techos se utilizaron grandes vigas



de madera que soportaban diversos materiales (ref.4).

El esquema arquitecténico estuvo basado en varios estilos, tales como: romanico,
gético, mudejar, renacentista entre otros. De aquf cabe destacar que a estos estilos
se unié el estilo barroco entre los siglos XVII y XVIHI (ref. 6).

Diversos autores comentan que no hay una regla estricta respecto al estilo especifico
perteneciente a las construcciones del siglo XVI, pero se puede sefialar, como mera
referencia, que los Franciscanos prefirieron emplear elementos del mudejar, romdanico
y g6tico. Los Agustinos se inclinaron mas por los del plateresco y los Dominicos por
los renacentistas italianos. Sin embargo. es necesario remarcar Que no existe una sola
construccién religiosa del XVI que pueda ubicarse dentro de un sdélo estilo
arquitectonico. De igual forma sucedid en los siglos XVIl y XVIII aunque en estos se
acentio en gran medida el uso del barroco, en donde, los templos que mMas se
construyeron durante esa época fueron: parroquias, santuarios y catedrales (ref. 6).
Una descripcién mas amplia sobre los estilos arquitectdnicos que cada orden religiosa

adopté aparece en la ref. 7.

No es Ja intencién de este trabajo profundizar sobre los estilos artisticos de estas
construcciones, pero si es importante mencionar, en forma elemental, los rasgos
caracteristicos de éstos, para identificar el tipo de elementos estructurales que
prevalecen en cada uno. Una descripcién amplia sobre cada estilo aparece en la ref.
6, a continuacién se presenta una descripcién breve de cada estilo.

En el gético, predomina el uso de los arcos apuntados, arcos conopiales, arbotantes,
pinadculos, etc.

En el romanico, fueron usados los contrafuertes, dbsides, bévedas de cafién corrido,
entre otros.

Del mudejar provienen, el ajimez y el alfiz.

Dentro del renacimiento destacan los arcos de medio punto sobre impostas y las
cuUpulas; fustes de columnas que adoptan las 6rdenes jénica, corintia y toscano, entre
otros elementos mas.

En cuanto al barroco, es dificil establecer una tipologia, dada la amplia variedad de
elementos del repertorio formal de soluciones espaciales, materiales y acabados
empleados, etc, de los cuales heché mano la arquitectura para cubrir las necesidades
fisicas, espirituales, sociales y psicolégicas.

Para conocer el significado de los términos que se emplean para identificar los
elementos arquitecténicos de estas construcciones, se recomienda consultar las refs.
8y 9.



Impocrterncis

Hoy en dia existe un gran numero de estas construcciones que a pesar de la gran
actividad de la arquitectura religiosa, no se descartan las construcciones que fueron
destinadas a la vivienda, educacion, recreacién, etc, en l1a que todas en su conjunto
forman parte de la riqueza cultural de la nacién. La mayor parte de construcciones de
aquella época adquieren el calificativo de monumentos, porque constituyen un
testimonio de la forma de vida y de la cultura en épocas pasadas. Un numero
importante de este tipo de construcciones se han condecorado con el titulo de
Patrimonio Cultural de la Humanidad (refs. 10 y 11). Ante tal distincién ha surgido el
interés y la necesidad de preservar la integridad de cada uno de ellos.
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7.3 ELEMENTOS ESTRUCTURALES DE CONSTRUCCIONES COLONIALES

A pesar de las diferentes manifestaciones artisticas de estas construcciones es posible
describir, en forma general, los elementos que conforman el sistema estructural, asf
como su interrelacion entre ellos, ademas, de comentar un POCO SU pProceso
constructivo.

f.os elementos de soporte de estas construcciones estan constituidos por muros,
columnas y por columnas que estadn adosadas a muros (pilastras), mientras que en los
sistemas de cubierta existe una gran variedad tales como: bévedas de cainén, bovedas
semiesféricas, clUpulas, techos planos de madera, etc.

A continuacién se hace una breve descripcién de cada uno de ellos.

Cimentacion

Aunque no es parte del! estudio de este trabajo, resuita interesante conocer su
estructuracién y proceso constructivo.

En monumentos de la ciudad de México se ha visto que por lo regular las
cimentaciones se resolvieron a base de zapatas corridas de mamposteria (fig. 1). Sin
embargo, en algunos casos la cimentacién puede estar constituida por una reticula de
contratrabes de mamposteria de tezontle que se apoya sobre una plataforma de
mamposteria de piedra, dicha plataforma descansa sobre una plantilla, la cual sirve de
cabezal a una reticula de estacones de madera de 20 cm de didmetro y de dos a tres
metros de longitud, espaciados entre cada uno de ellos 60 cm, en la fig. 2 se ilustra
el sistema constructivo (ref. 12).

Muros

Los muros de estas construcciones disponen de espesores y alturas considerables,
que pueden alcanzar méas de 2.00 m de espesor y alturas superiores a 20.00 m (refs.
13 y 14).

Los muros se encuentran conectados con los sistemas de cubierta para recibir sus
cargas y transmitirlas a la cimentacién, asi también los muros se encuentran
acompanados de contrafuertes los cuales pueden estar dentro o fuera de la
construccion.

E! material del que estdn constituidos estos muros es por lo regular mamposteria
sunque en algunos casos se puede encontrar adobe, ladrillo o una composicién de

tA\I--—-—-—a—-‘..«_— b At e o
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varios materiales, etc. El recubrimiento de los muros puede ser una mezcla de cal-
arena-arcilla, una chapa de cantera o piedra negra, entre otros materiales, en la fig. 3

se ilustra el sistema constructivo de un muro tipico (ref. 15).

Columnas
Las columnas al igual que los muros disponen de una seccién transversal bastante
generosa llegdndose a manejar dreas superiores a 4.00 m? y aituras que pueden
alcanzar mas de 19.00 m (refs. 13 y 14). Las secciones de estas columnas pueden
ser rectangulares, circulares o tener forma irregular como las que aparecen en la fig.
a. .

Sobre las columnas se apoyan arcos y pechinas que reciben la descarga de las

bévedas de caién, bévedas semiesféricas y cupulas.

Las columnas se construian de una sola pieza o mediante la unién de sillares, el
material que se usoé fue mamposteria o cantera, entre otros materiales. En templos de
la ciudad de México el material que predomina en las columnas es la cantera, la
calidad del material puede ser mala o buena o la combinacién de ambos tal es, el caso
de la Catedral y del Sagrario, en donde, se ha encontrado que la cantera es de muy
buena calidad con una resistencia a compresién elevada en la parte baja de la columna
y de baja calidad en las partes altas. Asf mismo cabe destacar que dentro del nidcieo
central se dispone de una mamposteria muy pobre, que al parecer sirvié para rellenar
el nGcleo como se ilustra en la fig. 4 (ref. 16). La construccién de estas columnas fue
a base de sillares unidas con mortero como se puede apreciar en la fig. 5.

Sistemas de cubierta
Las cubiertas varfan de un tipo de construccién a otra, asfi para construcciones de
caricter religioso es peculiar el uso de grandes cubiertas de superficie curva, mientras
que en edificaciones destinadas a la vivienda se emplearon techos planos a base de
vigas de madera.

Las cubiertas de construcciones religiosas estdn constituidas, fundamentalmente por
bévedas de canén, bévedas semiesféricas y cUpulas.

Las b6évedas de cafién se emplearon para cubrir grandes espacios en el sentido

longitudinal. De esta manera, en las catedrales se utilizaron para cubrir la parte de los
cruceros. Varias de estas cubiertas se encuentran interceptadas por bévedas cénicas

transversales para formar los llamados lunetos (fig. 6).

Las bévedas semiesféricas se utilizaron para cubrir espacios reducidos (fig. 7).
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Las cupuias se levantan sobre los cruceros, las cuales ademas de servir como cubierta,
contribuyen a la iluminacién del interior de las construcciones (fig. 8).

Estas cubiertas descansan sobre arcos y pechinas, los que a su vez se apoyan sobre
los robustos muros y columnas.
El material de construccién de las cubiertas de este tipo puede ser una mamposteria

heterogénea constituida por tezontle y piedra basaltica, aglutinadas por un mortero de
cal y arena, también puede ser una mamposterfa de tabique de barro.

En lo concerniente a construcciones destinadas a la vivienda, se puede decir que son
cubiertas planas que estan apoyadas sobre Jlos muros, y estdn constituidas
principalmente por vigas de madera con tablas o con ladrillos y relleno de tierra
(terrado}, en la fig. 9 se ilustra el sisterma constructivo de este tipo de cubierta (ref.

15).
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7.Z PROPIEDADES MECANICAS DE ALGUNOS MATERIALES EMPLEADOS EN LA
COLONIA

En términos generales se puede decir que los materiales dominantes enla construccién
de estos monumentos fue la mamposteria, la cantera y |la madera. De estos materiales
se dispone de poca informacién sobre sus propiedades mecanicas debido a la falta de
interés que existié en el pasado por conocer el comportamiento estructural de estas

construcciones.

Mamposterla

En la ref. 17 se presentan las propiedades mecanicas de algunos especimenes de
mamposteria extraldos del edificio del ex-arzobispado, ubicado en la calle de moneda
en |a ciudad de México. Se trata de una mamposterfia formada por piedra de tezontle
unida con mortero a base de cal-arena, en la tabla 1 se resumen los resultados
principales; como se puede ver el nimero de especimenes ensayados es reducido por
lo que dichos resultados sélo se pueden considerar indicativos de las propiedades

reales.
El motivo principal por el cual el nimero de muestras es reducido se debe a gue existe
una fuerte restriccién para obtener muestras de estas construcciones, ya que

actualmente existe el criterio de evitar extraer muestras de material para ser
ensayados, debido a que estas construcciones poseen un gran valor artistico y

cultural.

Es importante comentar que en monumentos de Europa y recientemente en la
Catedral y el Sagrario de la ciudad de México se han practicado técnicas que permiten
evaluar estas propiedades, sin la necesidad de extraer muestras del monumento, a
estas técnicas se les conoce como ensayes no destructivos, para mayor conocimiento

sobre este tema se recomienda consultar la ref. 18.

Cantera

En la ref. 16 aparecen las propiedades mecdnicas vy fisicas obtenidas en dos tipos de
cantera. En este caso el numero de especimenes que se ensayaron fue numeroso, por
lo que se puede juzgar que son representativos del material empleado en un nimero
importante de monumentos de ia ciudad de México. Los resultados principales se

resumen en la tabla 2.

Un aspecto sobresaliente de dicho estudio, es 1a realizacién de correlaciones entre
propiedades fisicas y propiedades mecanicas, esto permite estimar las propiedades
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mecanicas del material mediante una prueba fisica y con ello evitar extraer muestras

de la construccion.

Maders
En fo que concierne a este material, se puede comentar que no se dispone de algun

estudio que se haya hecho sobre las propiedades mecédnicas de la madera empleada
en construcciones de esta indole. Sin embargo, para tener una estimacién de estas
propiedades se consultaron algunas publicaciones al respecto. Desafortunadamente
ta informacién sobre las propiedades de las maderas mexicanas es relativamente
escasa, debido a que es un material que ocupa un lugar notablemente modesto entre
ios materiales empleados en la construccidn.

Pero no obstante se cuenta con algunos valores de interés que pueden ser Gtiles para
fa revisién de cubiertas hechas de este material como se puede apreciar en las tablas
3, 5y 6. Habra que tener presente que los valores que se presentan en dichas tablas
no consideran la degradacidn de la madera por efectas del intemperismo a lo largo de

su vida.
A continuacién se presentan algunos datos de interés sobre las propiedades mecénicas

de la madera, esta informacién fue tomada en su mavyoria del la ref. 4.

La madera por ser un material orgdnico sufre cambios a través del tiempo, por lo que
sus propiedades mecanicas estan condicionadas a esos cambios que se manifiestan
principalmente en el contenido de humedad, densidad (o peso volumétrico) y peso
especifico (0 gravedad especifical, de ahf que los manuales o reglamentos emitan los
valores de las propiedades mecanicas en funcién de estas propiedades fisicas.

entre propiedades paralelas y propiedades

Por o general basta distinguir
perpendiculares a las fibras.

Las relaciones esfuerzo-deformacion de la madera son muy variables; segun la especie,
el tipo de accién, la forma en que se hace el ensayo o prueba, las caracteristicas de
crecimiento y otros factores. En general, cualquiera que sea el tipo de esfuerzo, la
forma de la grafica esfuerzo-deformacién correspondiente es semejante a la que se

muestra cualitativamente en la fig. 10.

Resistencia a tension
L.a maxima resistencia a tensidn de la madera se presenta en la direccién paralela a las
fibras, es decir, en la direccién en que estdn orientadas las cadenas de moléculas de

cejulosa.
Para un contenido de humedad de 12 por ciento, la resistencia a tensién paralela a las
fibras varian desde unos 300 kg/cm? hasta 3000 kg/cm?, segtn la densidad de la
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especie. Los pinos mexicanos tienen una resistencia a tensién del orden de 800
kg/cm?.

Resistencia a compresion
La resistencia a compresién de la madera en direccidn paralela a las fibras varia
aproximadamente de la mitad a la tercera de la resistencia a tensién en la misma

direccién.
El comportamiento en compresién es fundamentalmente eldstico, como en el caso de
1a tensién y el médulo de elasticidad es casi idéntico para los dos tipos de esfuerzo.

L.as resistencias a compresiéon paralela a las fibras para un contenido de humedad de
10 por ciento varfan de 100 a 1600 kg/cm? segtin la densidad de la especie. Las
especies de pino del pals tienen valores del orden de 450 kg/cm? para un contenido

de humedad de 12 por ciento.
La resistencia a la compresién perpendicular a las fibras estd intimamente ligada a la
dureza y a la resistencia al corte perpendicular a las fibras.

Cuando se carece de datos sobre esfuerzos en el limite de proporcionalidad puede
tomarse un valor igual al 20 por ciento de la resistencia a compresién paralela a las

fibras.

Resistencia a flexion

El mdédulo de rotura, es la medida mas usual de la resistencia a tension de la madera.
Se obtiene sustituyendo en la férmula de flexién, f=Mc/l, el momento que produjo ia
rotura. Esto implica que se acepta un comportamiento eldstico hasta el momento de
la falia, lo cual no es rigurosamente cierto. Dependiendo de la densidad de la especie
de madera de que se trate, los valores de! médulo de-rotura varfan de 300 a 2100
kg/cm?, Las especies de pino del pals tienen valores del orden de 850 kg/cm?.

Resistencia a fverza cortante
De manera aproximada la resistencia a esfuerzo cortante paralela a las fibras puede

estimarse de 10 a 15 por ciento de i3 resistencia a tensién paralela a las fibras. Para
especies mexicanas se han encontrado valores que varfan de 20 a 225 kg/cm? para
un contenido de humedad de 12 por ciento. Las especies de pino del pafs tienen
valores de alrededor de 40 kg/cm?. La resistencia de la madera a esfuerzo cortante
perpendicular en las fibras es mucho mayor que su resistencia a esfuerzo cortante

paralelo a ellas.

Resistencia a torsion

La resistencia de la madera a esfuerzos producidos por torsién es de! mismo orden que
su resistencia a esfuerzos cortantes paralelos a las fibras. El esfuerzo cortante por
torsion en el Iimite de proporcionalidad es aproximadamente igual al 70 por ciento del
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esfuerzo cortante correspondiente a la falla.

Modulo de elasticidad

El médulo de elasticidad de mayor interés en el disefio, es el que corresponde a la
direccién longitudinal, E_.

Para un contenido de humedad de 12 por ciento el médulo de elasticidad, E,, varia de
40 000 a 300 000 kg/cm?. El valor correspondiente a las especies de pino del pafs es
del orden de 100 000 kg/cm?.

Mobdulo de rigidez
Los médulos de rigidez o mdédulos eldsticos a esfuerzo cortante promedio pueden

expresarse de manera aproximada en funcién del médulo de elasticidad en direccién
longitudinal como sigue:

G, = 0.06E,

Dureza

La dureza de !a madera se mide generalmente por medio de la prueba Janka, que
consiste en determinar la fuerza en kilogramos que se necesita para hacer penetrar en
la madera una esfera de acero de 0.444 pulg hasta una profundidad de 0.111 pulg.
La dureza es un buen indice de la resistencia de la madera a la abrasién o al desgaste.
Las maderas nacionales de pino tienen una dureza lateral de aproximadamente 360 kg
mientras que la dureza transversal es de 460 kg.

Para mayor informacién sobre las pruebas que se realizan para obtener estas
propiedades se puede consultar la ref. 4.
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7.5 CONCEPCION ESTRUCTURAL DE LAS CONSTRUCC/ONES COLONIALES

El sistema estructural que presentan estas construcciones se puede describir como un
sistema de gravedad en el Que las acciones externas impuestas por la accidn de su
peso propio, viento y sismo, se transmiten por esfuerzos de compresién hacia las

columnas, muros y contrafuertes (refs. 13 y 14).

Los muros y columnas, son elementos de soporte que no tienen problemas en su
estabilidad, en e! sentido de que sufran pandeo ante el considerable peso que tienen
que soportar, esto se atribuye fundamentaimente a las dimensiones y a la geometria

de sus secciones transversales.

Las cubiertas como las bodvedas y cdupulas, son elementos que trabajan
fundamentalmente a compresién. Ademas, sus espesores considerables contribuyen
a mantener moderados los esfuerzos en los materiales. En este tipo de cubiertas la
carga viva no es significativa con relacién a la carga muerta {ref. 19).

Las cubiertas planas que son a base de vigas de madera, trabajan en una direccién con
poca o nula accién de diafragma, ya que las vigas estdn apovyadas libremente sin

mantener unidad con el muro (ref. 20).

En algunos templos de la ciudad de México se han detectado modificaciones en la
geometria de la estructura (fig. 11). Esta situacién se atribuye a los hundimientos
diferenciales que se produjeron durante la etapa constructiva. Asl mismo se considera
que algunos muros sufrieron deformaciones angulares trayendo consigo agrietamientos
que se quedaron reparados u ocultos por los revestimientos que se realizaron durante

su construccién (ref. 19).

Los monumentos de la ciudad de México se ven afectados por los hundimientos
diferenciales, debido a que se ubican sobre una zona donde el suelo es blando,
mientras que monumentos de la provincia no tienen casi este problema, ya que por lo
regular son zonas donde el suelo es menos compresible.

En lo concerniente al efecto provocado por los sismos, se puede decir que los
monumentos de la ciudad de México no se ven afectados por este fenémenco, debido
a que son construcciones masivas y rigidas que al estar apoyadas sobre un suelo
compresible como la arcilla, se reducen substancialmente las acciones sismicas. Una
forma de comprender el comportamiento favorable de estas construcciones, es
considerando, que los periodos de oscilacién tanto de la estructura como del suelo de
apoyo no son del mismo orden; el periodo de estas construcciones suele ser menor
que 1 s (refs. 13 y 21) mientras que el del suelo, es del orden de 2 s (ref. 22), de esta
manera no se da una amplificacion de las fuerzas de inercia que genera el sismo. En
tanto, los monumentos que estan apoyados sobre un suelo rigido y ubicados en zonas
préximas al epicentro, como son el caso de los estados de Chiapas, Guerrero, Oaxaca,
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entre otros, las acciones sismicas se amplifican, de tal forma que tienden a entrar en
resonancia, ya que los periodos tanto de la estructura como del suelo pueden ser
parecidos, por lo que las construcciones de este tipo resultan ser vulnerables ante esta

accion.

Este fendmeno se puede demostrar por medio de una mesa vibradora (fig.12)., en 1a
que se coloquen modelos de estructuras con diferentes periodos de oscilacién, que la
respuesta de uno de ellos se puede amplificar considerablemente moviendo la mesa
con un perfodo igual al de ese modelo, observandose que los otros no sufren mayores
oscilaciones. Al cambiar el perfodo de la oscilacién, se excitard algan otro modelo y

asl sucesivamente (ref. 22).



CAPITULO 2

MUROS

2.7 ASPECTOS GENERALES

Los muros son elementos estructurales que se ven sometidos fundamentalmente a
cargas gravitacionales provocadas por la accién de su peso propio y por la descarga
que le transmite parte de la estructura que soporta. En construcciones a base de
bdévedas, los muros ademas deben resistir los empujes laterales provocados por el
coceo en la direccidén perpendicular a su plano. Durante una excitacién sismica, estos
elementos sufren empujes tanto en su plano como en la direccién perpendicular a él,
debidos a las fuerzas de inercia que se generan. Cuando la estructura se encuentra
apoyada en un suelo blando, los muros se ven sometidos a deformaciones angulares

y a desplomos.

A la fechas se han realizado varias investigaciones sobre el comportamiento estructural
ante las acciones mencionadas, como resuitado se han identificado con bastante
aproximacion las principales formas de falla. Sin embargo, respecto a la manera de
evaluar la seguridad estructural aun no se ha alcanzado un avance similar, sobre todo
por la gran diversidad en los procesos constructivos de aquel entonces y de las
caracteristicas de los materiales, a esta situacion se suma la falta de interés que se
tuvo en el pasado por el estudio de estas estructuras. Sin embargo, a raiz de la
preocupacion que ha surgido por preservar la integridad de las construcciones antiguas
se estén desarrollando nuevas lineas de investigaciéon. Un resumen de algunas de estas

investigaciones se presenta en este capftulo.
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2.2 COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL

2.2.7 Carga vertical

Las cargas verticales a las que pueden estar sometidos los mMuros son: cargas muertas
y cargas vivas; de éstas las méas significativas son las primeras ya que el peso propio
de la construccidn constituye una accién severa sobre los elementos de soporte.

En la mavyoria de los casos los muros no tienen problemas de inestabilidad por pandeo
debido a que sus espesores son considerables y a que las cargas se transmiten casi

de manera axial.

Los esfuerzos a compresién de los muros se mantienen a niveles moderados, a pesar
de la magnitud de las cargas que reciben. Esto se debe en gran medida al grea
generosa de su seccién transversal, por ejemplo, en algunos estudios (refs. 13y 14),
se ha podido estimar que los esfuerzos de compresién a los que estadn sujetos estos
elementos son inferiores a 7 kg/cm? (tabla 4), este esfuerzo representa alrededor de!
20 por ciento de |a resistencia de una mamposteria tipica formada con tezontle unido

con mortero de cal-arena.

Ademas, otros estudios como los que aparecen en las refs. 23 y 24 atribuyen el buen
comportamiento de estos elementos a la forma en que estan dispuestas las piezas que
conforman el muro, ya que en la mayoria de los casos se logra un efecto eficiente de
trabazdén entre las piezas, aun considerando que el mortero que las une son mezclas
de baja resistencia tales como el mortero de cai-arena y el lodo. Esto restringe la
deformacién horizontal que inducen los esfuerzos de compresion.

Los danos que se han podido observar por efecto de las cargas gravitacionales
generalmente son agrietamientos verticales. Estos ocurren ante la presencia de
concentraciones de esfuerzos, sobre todo cuando la carga que se transmite a los
muros se hace a través de apoyos aislados y no de manera uniforme, este es el caso
de algunas cubiertas planas en donde las vigas de madera que sostienen a! techo se

apoyan directamente sobre el muro (fig. 13).

2.2.2 Carga lateral

Las cargas laterales a las que se ven sometidos estos muros se deben a las fuerzas
sismicas y a los empujes que generan las cubiertas, ambas solicitaciones pueden
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actuar en su plano o en la direccién perpendicular a él.

Cargas que actuarn enr el plano del/ muro

Las cargas laterales que actban en esta direccién producen grietas diagonales cuando
los esfuerzos cortantes exceden la resistencia de la mamposterfa, una falla de este tipo
aparece en la fig. 14, y se ve favorecida cuando en éste existen aberturas para puertas
y ventanas puesto que, ademas de una reduccién implicita en la resistencia, se
generan concentraciones de esfuerzos que favorecen el agrietamiento del muro como

se jlustra en la fig. 15 (ref. 20).

Cargas que actuan en la direccion perpendicular al plano del muro

Estas se generan por la accién del sismo o por el empuje de las cubiertas. Respecto
a las distintas formas de falla que se han presentado en estas estructuras se han
podido distinguir los mecanismos principales de agrietamiento a través de diversos
estudios, un resumen de estos MecanisMmoes se presenta a continuacion.

a) Fuerza s/srmica

De acuerdo con las refs. 20 y 25, cuando las fuerzas de inercia provocadas por un
sismo exceden ia capacidad estructural de la mamposteria con la que fueron
construidos los muros, se pueden presentar algunos de los siguientes modos de falla.

Este modo consiste en el volteamiento de los muros ubicados en
direccién perpendicular a la de la acci6én del sismo. Este efecto se
presenta cuando el muro no tiene conexidén con los Mmuros laterales nicon
los sistemas de cubierta (fig. 16a). Otras situaciones que hacen
particularmente critico este modo de falla son aquellas en las que los
muros se encuentran desplomados o en que deban soportar una bdveda
que les transmita empujes provocados por el coceo, en la direccién

perpendicular al plano del muro (fig. 17).

1* modo

Se presenta una falla por flexiébn que se manifiesta con agrietamientos
horizontales. Este mecanismo se presenta cuando el muro, solo estd
conectado con los sistemas de cubierta (fig. 16b).

2% modo

Este es similar al modo uno, la diferencia estriba en que ahora el muro se
encuentra conectado con las paredes laterales, lo que reduce el
desplazamiento en la direccién perpendicular a su plano y por
consiguiente la posibilidad de volteo, en este caso los danos se

3" modo
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manifiestan con agrietamientos verticales en las zonas pr6ximas a la

unién {fig. 16c).
4 modo En este caso el problema del voiteo total del muro se reduce
considerablemente debido a que se encuentra restringido mediante los
sistemas de piso y a través de los muros que se conectan a él; por lo que
el muro sélo es susceptible de fallar en flexion por un efecto de placa
generando un patron de agrietamiento como el que se ilustra en la fig.
16d. Este modo de falla se da en un nimero reducido de casos, sobre
todo porque se requieren conexiones que eviten el desplazamiento en los

bordes del muro.

bJ) Empujes provocados por /os sisternas de cubierta

En la fig. 17 se presenta un esquema que ilustra el empuje que genera una bdéveda
sobre los muros, asi como la flexidn que sufren estos en su base.

Para contrarrestar estos efectos fue comun el empleo de contrafuertes como se jlustra
en la fig. 18. Estos elementos aumentan considerablemente la capacidad a flexién de

los muros.
Cabe comentar que cuando el terreno de apoyo es deformable, los contrafuertes no
suelen contribuir de manera adecuada a la estabilidad del! muro, debido a que el peso
de estos elementos, en la mayoria de los casos, contribuye a incrementar la magnitud
de los hundimientos. Esto origina una pérdida de apoyo lateral para el muro y en
consecuencia un incremento en el claro de la béveda como se ilustra en la fig. 19.

2.2.3 Deformacisn angular

La deformacién angular en un muro se produce esencialmente cuando su apoyo
experimenta un asentamiento diferencial. Esta deformacién se presenta en el plano del
muro y produce agrietamientos diagonales, similares a los que ocurririan si el muro se
sometiera a una prueba de compresién diagonal. En Ia fig. 20 se ilustra el mecanismo

de falia del muro ante esta deformacién.
Este tipo de agrietamientos reduce la capacidad del muro para resistir en su plano las
fuerzas de inercia que se producen durante un sismo.

Diversos estudios efectuados sobre estos danos, sobre todo los que se presentan en
las refs. 26 y 27, muestran que un elemento diferencial de un muro sometido a una
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prueba de compresién diagonal, experimenta esfuerzos de tensién y compresién, los
cuales son Maximos sobre la diagonal del muro (fig. 21).

Este problema es comun en las construcciones coloniales de la ciudad de México
debido a que 1a aita compresibilidad del terreno genera asentamientos diferenciales en
los apoyos de las construcciones, dichos asentamientos se ven favorecidos por la
presencia de restos de construcciones prehispanicas bajo sus cimientos. Sin embargo,
la mamposteria con la que fueron construidos los Muros de estas obras han mostrado
una capacidad considerable para admitir deformaciones importantes bajo carga
sostenida cuando dichas deformaciones se producen a largo plazo (efecto conocido
como flujo plastico). A esto se atribuye que los dafos en los muros, en la mayoria de
los casos, no reflejen la magnitud de ias deformaciones que han sufrido.

En muros de longitud y alturas importantes se pueden combinar los problemas de
deformacion angular con un problema de alabeo. Esta situacién se da cuando en un
muro con estas caracteristicas se hunde en 1a zona central, bajo estas condiciones el
muro tiende a flexionarse tanto en su plano como en la direccién perpendicular a éste.
Esto ultimo provoca la separacién del muro del resto de la estructura como se ilustra
en la fig. 22; dicha figura muestra que este efecto se ve favorecido por los huecos de
puertas y ventanas de los muros unidos a éste perpendicularmente.

2.2.4 Desplomos

La falta de verticalidad de los muros constituye un aspecto trascendente para su
estabilidad, sobre todo cuando ésta se produce en la direccién perpendicular a su
plano. Este efecto se genera fundamentalmente por hundimientos diferenciales y
empujes de las cubiertas, y en un nimero reducido de casos se atribuye a defectos
en su construccioén.

HMHundimientos diferenciales
A causa de este efecto, los cambios de verticalidad de los muros producidos en la
direccién perpendicular a su plano tienden a flexionarlo como se ilustra en la fig. 23

(ref. 20). Este efecto se manifiesta con |la presencia de agrietamientos horizontales en
la zonas préximas a sus apoyos.

Empujes de cubiertas

El desplomo por este efecto se manifiesta en construcciones con cubiertas a base de
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bévedas que les transmiten empujes laterales por el efecto de coceo como se ilustra
en la fig. 17 (ref. 20). Al igual que e! caso anterior se producen agrietamientos

horizontales por la tendencia al voiteo del muro.

Para contrarrestar este efecto, en algunas construcciones se traté de adoptar el estilo
gotico con el fin de que las cargas verticales predominaran sobre los empujes que
producen las cubiertas. Esto para lograr que las fuerzas resultantes pasaran por el
tercio medio de la base del muro (fig. 24). Para ello. fue necesario incluir grandes
pindculos cuyo peso se sumara a la componente vertical del vector de cargas (ref. 2).
Como ejemplos de estas construcciones en nuestro pais se tienen las siguientes: la
Catedral de Puebla, la Parroquia de Huejotzingo en Tlaxcala, los conventos e iglesias

de Actopan, entre otros.
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2.3 CRITERIOS PARA EVALUAR LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL

2.3. 7 Capacidad de cargs

&) Carga vertical

Para estimar la capacidad de carga que puede soportar un muro ante esta solicitacién
se disponen de los criterios que a continuacién se exponen.

Normas Técnicas Camplementarias

tLas Normas Técnicas Complementarias, NTC, del reglamento de construcciéon para el
Distrito Federal, en 10 concerniente a mamposteria (ref. 28), toman en cuenta los
efectos de esbeltez y excentricidad de las cargas. as! mismo disponen de una
expresién para determinar {a resistencia de mamposteria formada con piedras naturales
sin refuerzo, lo cual es similar a la mamposteria que se emplea en estas

construcciones, dicha expresién es fa siguiente:
(2.1)

PR = (1 -2—:) A, £

Donde:
PR carga resistente
L] excentricidad de la carga
t espesor del! muro
A, Area transversal de! muro
fm resistencia a compresion de disefio

La expresiéon anterior es valida cuando la relacién alto/espesor de! muro no excede el
valor de 5. cuando dicha relacién se encuentra entre 5 y 10 la resistencia se toma
igus! al 80 por ciento de 1a calculada con la expresion anterior; cuando {a relacion
eoxcedes de 10 deberén tomarse en cuenta expiicitamente los efectos de esbeltez como
se especifica para I mamposteria de piedras artificiales. En las refs. 28 y 29 existe
una explicacion amplia de los factores que intervienen en la resistencia de un muro

sometido 8 carga vertical.
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Reglamento UBC

El reglamento de la UBC (Uniform Building Code) de los Estados Unidos de Norte
America (ref. 3) dispone de una expresion que permite evaluar la capacidad de carga
vertical de un muro de mamposterfa, en dicha expresién se manejan reducciones
debidas a la esbeiltez del muro y a un factor de 0.20 que es deducido de pruebas

experimentales. Dicha expresién es [a siguiente:

Fa - 02087 [1 - (ZQL)’) (2.2)

Donde:
Fa esfuerzo de trabajo a compresion
fm resistencia a compresion de diseno
h altura del muro
t espesor del muro

b) Carga /atersl

Carga /ateral en ol plano del muro

Esta solicitacidn genera esfuerzos cortantes en el muro, los criterios que a
continuacién se describen, permiten evaluar el esfuerzo cortante que puede tomar un
muro en condiciones de servicio. Las expresiones que se presentan, se basan en su
totalidad en estudios sobre el comportamiento de mamposterlia artificial.

NTC para mamposterla

Las NTC para estructuras de mamposteria proponen la siguiente expresién para
determinar la capacidad del muro ante esta solicitacién:

VR = FR(O.5VA, + 0.3P) = 1.5FRVA, (2.3)

Donde:

VR esfuerzo cortante resistente
P o8 la carga vertical que acta sobre el muro, sin multiplicar por el factor de
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carga.
v esfuerzo cortante de disefo.
FR factor de reduccién de la resistencia que se toma como 0.4 para muros no
confinados ni reforzados.
A, area transversal del muro

En esta expresién se puede 3apreciar que se considera un porcentaje de la carga
vertical como un incremento en la resistencia del muro ante tal solicitacién, lo cual
puede ser un factor importante en este tipo de construcciones, dado que la carga

vertical es considerablie.

Reglarnento UBC

De igual forma que en la carga vertical, el reglamento de la UBC (ref. 30) recomienda
el uso de la siguiente expresion para estimar el esfuerzo cortante que puede tomar un

muro.
Fv = 0.3(fm)'"? (2.4)

Donde:

Fv esfuerzo cortante resistente

fm resistencia a compresién de disefo

Esta expresién no contempla la contribucién de la carga vertical como en el criterio
anterior, por lo que su evaluacién se basa en la resistencia a la compresién de la

mamposteria.

Carga lareral en /s direccion perpendicular al plano del muro

Para estimar la seguridad estructural de los muros ante esta solicitacién, suele
emplearse un criterio conservador que limita la posicién de la fuerza resultante, debida
a la carga lateral y a la carga vertical, al tercio medio de ia base del muro.

Como ejemplo, considérese un muro fijo en su base y libre en su extremo opuesto
sometido a un empuje horizontal en su parte superior (fig. 27). Si se considera que
dicho muro tiene un peso, W, el empuje, P, que provocara que la resuitante en la base
del muro se mueva al tercio medio de su base quedara determinado por la siguiente

expresion:
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{(2.5)

Donde:

P empuje

w peso propio del muro
t espesor del muro

H altura del muro

2.3.2 Deformacion angular

Los efectos de la deformacién anguiar en estos muros se manifiesta a través de los
agrietamientos gue sufren, por {o tanto, el anélisis se debe enfocar hacia un valor
permisible de la deformacidén angular que no genere agrietamientos considerables y por
consiguiente garantice la seguridad del elemento. En 13 mamposteria artificial se han
realizado estudios sobre este tema, distintos autores han propuesto limites de
deformacion angular para diversos tipos de estructuras con base a la intuicién y
experiencia personal {ref. 26).

Enla fig. 25 se muestran los limites de deformacién propuestos por diferentes autores,

de estos limites resultan mas interesantes los emitidos por el instituto de Ingenieria
que se apegan a los fines de este trabajo, aunque se trate de mamposteria artificial.
Otwro valor que se puede sugerir para este tipo de muros, es el que resulta de pruebas
de [aboratorio de este tipo de mamposterfa (ref. 17), por ejemplo, para una
mamposterfa similar al del edificio del ex-arzobispado., se podria admitir una
deformacién angular 172000 debido a que bajo esa condicién el esfuerzo cortante sélo

alcanza el 50 por ciento de su resistencia.

2.3.3 Desplomos
Se presentaran algunos criterios para evaluar la seguridad estructural de los muros
cuando éstos experimentan cambios de verticalidad.
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&) Hundimientos diferenciales

Existen diversos criterios que se basan en limitar el angulo de desplomo del muro a un
valor permisible tal que este no sufra volteo y que los esfuerzos no alcancen la
resistencia del material. Al respecto, Heyman (ref. 24) establece que el dngulo de
inclinaciéon permisible del muro serd aquel gue se forme entre el eje axial del muro y
{a resuitante del peso propio, en donde, esta a su vez deberd pasar por el tercio medio
del espesor del muro (fig. 26). De acuerdo con dicho criterio el angulo de desplomo

permisible es el siguiente:
(2.6)

Tana - L
~

Wi

Donde:
t espesor del muro
2} altura de! muro

[+4 angulo de despliomo del muro

b)) Empuje de cubiertas
Al igua!l que en el caso anterior el muro se puede desplomar, pero ahora por efecto de!

empuje. Para evaluar la seguridad estructural, ante dicho efecto, se sigue el mismo
criterio de Heyman, en donde se tiene que revisar que la resultante de las cargas
debidas al empuje y a las cargas verticales pase por el tercio medio de la base del

muro (fig. 27), para asi garantizar su estabilidad.

Como ejemplo, considérese el caso de la fig. 27, ante esta situacion la expresién 2.5
permite evaluar el empuje, P, con el cual se puede estimar el desplazamiento lateral
o el desplomo permisible que puede experimentar el muro. Aplicando el principio del
trabajo virtual y considerando que la componente vertical de ia carga es despreciable
v que el muro trabaja como una viga en cantiliver, se deriva la siguiente expresiéon:

_ PP
Brenv = 357 (2.7)

Sustituyendo (2.5) en (2.7) se aobtiene la expresién siguiente:
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w2
Bpnw = or7 (2.8)

Donde:

A,(.... despiomo del muro
peso propio del muro

espesor del muro

altura del muro

moédulo de elasticidad
momento de inercia centroidal

~mz~g

tos difer iales y jo de cubilertas

{adad/4

©) Por una combinacién de hundimi

Estos muros ademas de soportar su peso propio y las cargas gravitacionales que le
proporciona parte de la estructura, debe soportar una combinacion de dos efectos, por
un lado un empuje lateral en su extremo superior y por el otro un giro provocado por

el movimiento an su base.

Evaluar el desplomo permisible ante dichas acciones, constituye un problema
compiejo. Sin embargo, diversos autores sobre todo Heyman sugieren también que la
fuerza resultante en el apoyo del muro quede dentro del tercio medio de la base de

éste.

Como ejemplo, considérese un muro con las mismas condiciones de! ejemplo anterior,

adicionando un desplomo causado por un giro en su base como se ilustra en la fig. 28.
Con base en dicha figura se realizé un planteamiento estiatico, para determinar el

angulo de giro de! suelo que hace que la resultante se lleve a la frontera del tercio
medio, llegéndose a ia siguiente expresion:

4 27 (2.9)

Donde:

espesor de! muro
altura del! muro

empuje sobre el muro
peso propio del muro
angulo de giro del piso.

Rvgorn~
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Obsérvese que si no hubiera empuje; es decir, P =0 la ecuacién se simplificaria a lo
establecido en el primer inciso, que es cuando solo actua la presencia del giro en la
base.

La solucién de Ia ecuacion (2.9) se obtiene con la ayuda de la grafica 29, con base
en elia se obtiene lo siguiente:

_ SHP, ot
B =N Tn“‘" ry”) (2.10)

Otra manera de ver el problema, seria tratar de definir el empuje que puede tomar el
muro, cuando éste se ve sometido a un giro en su base, en este caso el empuje, P,

queda definido por la siguiente expresion:

. _ B _
S 7-AY .,__r_’ (2.11)
Y2



2.4 APLICACIONES
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APLICACION 2.4.7 C#iculo de /s resistencis de un muro de mamposteris de
tezont/e sometido @ cargsa vertical, empleando /los mérodos

de /as NTC y el reglamento UBC.

DATOS
H=800m
re- 7 t=1.26m
L =8.00m

fm = 300 ton/m?

Se considera despreciable la
excentricidad.

METODO DE LAS NTC PARA MAMPOSTERIA
PR - (1 -2—:) A, fm

A, = LXt=8.00X1.26 = 10.08 m?

PR = (1 -0) X 10.08 X 300
PR = 3024 ton

pero: H/t = 8.00/1.26 = 6.34>5
por lo que: PR = 0.8X3024
r PR - 2419.20 ton 1
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en condiciones de servicio de acuerdo con las NTC:

P,g,=%=1728ton

En términos de esfuerzo se tiene:

P.
re = L s=n
AI

Fa = 171.43 rorym?

METODO DEL REGLAMENTO UBC
M3

Fa = 0. - (L

a = 0.208 [1 ( )]

Fa - 0.20 X300 [1 - (;-5—;9-176-)']

Fa = 50.79 ronym?

La resistencia que se obtiene con las NTC representa el 57 por ciento de la resistencia
del materiaf, en tanto, ia que se determina con la UBC es de! orden del 20 por ciento.
De esto cabe comentar que en los muros de estos monumentos. los esfuerzos fluctuan
entre o! 10y 20 por ciento de la capacidad de! material. Por lo tanto la resistencia que
estima el reglamento UBC se aproxima a la Qque prevalece sn estos monumentos.
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APLICACION 2.46.2 Céiculo de /a resistencis al esfuerzo cortante de un muro de
mamposteria de texont/e, aplicando los criterios de /as NTC
vy el reg/amento UBC.

DATOS

P
we ?

V=50 ton/m?

P=15 ton/m?
fm = 300 ton/m?

METODO DE LAS NTC PARA MAMPOSTERIA

VR = FR(O.5V + 0.3P) < 1.5FR V

FR = 0.4 para muros no confinados ni reforzados

1.5FRV=1.5 X 0.4 X 50 = 30 ton/m?

VR = 0.4(0.5 X 50 + 0.3 X 15) = 11.80 < 30

VR = 11.80 foryn?

METODO DEL REGLAMENTO UBC

Fv = 0.3 (fm)*/?
Fv = 0.3 X 300'?

Fv = 5.19 fordn?
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Los valores tanto de uno y otro reglamento difieren, siendo de mayor magnitud el que
resulta de las NTC, mientras que el de la UBC da un valor menor. Al respecto, cabe
comentar que hasta el momento, en este tipo de muros se han podido registrar
esfuerzos cortantes menores a 2 ton/m?, por consiguiente la resistencia adrisible que
que prevalece en estas

da el reglamento UBC también se aproxima mas al
construcciones.
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APLICACION 2.4.3

Cdlculo del empuje que puede resistir un muro de
mamposteria de tezont/e en la direccion perpendicular a su
planno. Se considera que dicho muro estd fijo en su base y
libre en su extremo opuesto, las acciones que actuan sobre
el, son su peso propio y el empuje.

DATOS

t=1.26m
H=8.00m
L=8.00m

Peso volumétrico
PV =1.60 ton/m?

CALCULO DEL EMPUJE

iliss
6+

Wiuro = PV X T XH X L

129.02 X 1.26
6 X8

r P = 3.38 ton ]

P =

"

‘T——-MM:.-»-V_M. ERR——

1.60 X 1.26 X8 X 8 129.02 ton
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Se observa que el empuje resuita ser proporcional a ia carga gravitacional que actua
sobre el muro, esto implica que entre mayor sea la carga gravitacional, mas grande
serad el empuje que pueda resistir el muro.
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Calculo del asentamiento diferenciral permisible que puede
rener e! muro, pare d/gunos valores de distorsion que se

APLICACION 2. 4.4
recomiiendan.

DATOS

L=8.00m
Valores recomendables de deformacion angular:

CASO 1

y=1/2000

Valor que resuita de pruebas de laboratorio, las cuales se realizaron a la mamposteria
del edificio del! ex-arzobispado. Este valor se alcanza, cuando el material desarrolia el

80 por ciento de su resistencia al esfuerzo cortante.

y=1/1000

CASO 2
Valor propuesto por el Instituto de ingenierfa para muros de tabique hueco, en el cual
se inicia el agrietamiento.

CASO 3
y=1/500
Valor propuesto por el instituto de ingenieria para muros no reforzados, en el que se

considera que la grieta puede ser reparable con refuerzo.
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CALCULO DEL ASENTAMIENTO

CASO 1
A =yl = 0.0005 X 8.00 = 0.004 m

[aemm ]

A =yl = 0.001 X8.00 =0.008 m

l A =8 mm I

CASO 3
A =yl = 0.002 X8.00 = 0.016 m

2t |

Se observa una dispercién importante en los resultados, lo cual se atribuye a la
diferencia de los criterios, y sobre todo a la falta de informacién sobre el
comportamiento de las estructuras coloniales.
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APLICACION 2.4.5 Evaluacién del desplormo permisible de wun muro de
mamposter/a de tezontle, ante /os siguientes efectos:
a) asentamientos diferenciales
b) empuje de cubierta
Considerando que el muro esta fijjo en su base y libre en su
extremo opuesto.

DATOS

t=1.26m
H=8.00m
L=8.00m

Peso volumétrico (PV) = 1.60 ton/m?
E =300 000 ton/m?2

PROPIEDADES GEOMETRICAS

t/H=1.26/8.00=0.16

A) CALCULO DEL DESPLOMO ANTE ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES

- Calculo del dngulo de desplomo

et 1, 2
a—nn‘s(-’—_)
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a = tan ' (0.16/3)

a = 3.05°

APEM =7

- Célculo del desplomo permisible
Apgrwa = H sena =8 X 0.0532

Dogros = 0.43 M

Bppre = 43 cm

8) CALCULO DEL DESPLOMO POR EFECTO DEL EMPUJE DE CUBIERTA

-Desplomo permisible del muro

!

Brow g7

A 129.02 X 1.268 X 82
/ER 18 X 300000 X 1.33

En este sjercicio se puede notar que cuando el muro se desploma por efecto del giro
en su base, este admite mayor desplazamiento horizontal que en el caso en que e}
muro se desploma poar efecto del empuje de Ila cubierta. Tal diferencia, hace notar que
@l criterio de limitar la resultante al tercio medio de la base del muro, es conservador
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para el segundo caso, ya que como se aprecia en el ejercicio, el valor deil desplomo
permisible resulté ser de poca magnitud.
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APLICACION 2.4.6 Cd/lculo del! dngulo de giro permisible que puede
experimentar el piso que sirve de apoyo de! muro del
ejercicio anterior, considerando que dicho muro esta
sometido 8 un empujfe de 3 ton.

DATOS
P P =3.00 ton
TTT—e— Wiwno = 129.02 ton
t=1.26 m
H=8.00m
e =7

CALCULO DEL ANGULO DE GIRO DEL PISO

[ '/ ad - ¥ d
-1 - 878 an L
B=1 wrl B 35

g-n-_SX8X3 ., .. 126
129.02 X 1.26 3 x8

B - 0.34°

El angulo de giro del piso resulté ser pequerio, esto significa que el empuje es de gran
magnitud, debido a que éste desplazé a la resultante a una zona préxima a el Iimite del
tercio medio, por lo que la capacidad de giro en la base es reducido.
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APLICACION 2.4.7 Cdlculo del empuje permisible que deberd tener e/ muro que
se muestra en Jla figura, bajo /las condiciones de
asentarmientos que se indican.

DATOS

NA =-0.327031 m
NB=-0.321879 m

t=2:10m
H=8.00 m
L=14.00 m

Material: mamposteria de tezontle
PV =1.60 ton/m?

CALCULO DEL ANGULO DE GIRO DEL PISO (8)

D = NB - NA = 0.005152 m

B - Sent L - sop- 0:005152
’ 210

B = 0.14°

CALCULO DEL EMPUJE PERMISIBLE (P)

nr B
P-*n.-._8
GH[ tan™’ —]
3+
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Wewmo = PV Xt XH XL = 1.60X 2.10 X 8.00 X 14.00

376.32 won

wwuo

p- 37632 X210 [, _ 014
6 X8 tan_1 _2:10
8 X3

[ P = 16.00 fon

En este ejercicio se puede notar que dado que el giro del piso es pequefo, el muro
puede tomar un empuje de magnitud importante, practicamente del mismo orden al
que podrfa tomar si no existiera dicho giro.



CAPITULO 3

COLUMNAS

3.7 ASPECTOS GENERALES

Las columnas de las construcciones coloniales, ademas de contribuir al soporte del
inmueble, deben resistir las cargas Iaterales debidas al sismo y al empuje de cubiertas.
En ocasiones también pueden llegar a experimentar desplomos y deformaciones,

causados por hundimientos diferenciales.

A la fecha existe un numero reducido de investigaciones sobre el comportamiento
estructural de las columnas de este tipo de construcciones. Sin embargo, existen
estudios que muestran algunos avances importantes al respecto, asf{ como criterios
para evaluar la seguridad estructural. Un resumen de los trabajos principales que se
han desarrollado se presenta en este capitulo.
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3.2 COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL

3.2.7 Carga vartical

Ante esta condicién de carga, predomina en la seccién transversal de las columnas un
estado general de esfuerzos de compresién limitados a valores moderados (refs. 13
vy 31). esto se debe fundamentalmente a las grandes secciones que prevalecen en las
columnas y sobre todo a una concepcién adecuada del sistema estructural que permite
que las descargas que generan las cubietas se transmitan practicamente de manera
axial sobre la columna (fig. 30).

En estas construcciones, también se tienen columnas que trabajan en conjunto con
los muros; es decir, |la columna se encuentra incrustrada dentro del muro (fig. 31).
Este tipo de columnas (pilastras) tienen la ventaja de tener mayor capacidad de carga,
va que la posible flexién que pueda tener, es restringida por el muro (ref. 30}.

3.2.2 Carga lateral

Las columnas también se ven afectadas por las cargas laterales provocadas por los
empujes de cubiertas y por las fuerzas sismicas.

En términos generales, los empujes de las cubiertas sobre las columnas suelen ser
poco relevantes, debido a que este tipo de construcciones cuentan con un sistema de
contrafuertes que resisten dichos empujes. Sin embargo el empuje de la cubierta sobre
las columnas cobra importancia cuando el sistema de contrafuertes pierde eficiencia,
lo cual generalmente se da cuando la cimentacién del edificio sufre hundimientos
diferenciales dado que los contrafuertes pierden apoyo como se ilustra en la fig. 19.

Las cargas laterales que produce un sismo sobre las columnas se atribuyen a que la
mavyorfa de los sistemas de cubiertas no funciona como un diafragma rigido, esto
impide que las fuerzas de inercia sean absorbidas en su totalidad por los sistemas de
contrafuertes y por consiguiente las columnas se ven afectadas por los movimientos
relativos de la cubierta (refs. 19y 32).
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3.2.3 Desplomos
los

La falta de wverticalidad en las columnas se atribuye fundamentalmente a
Esta falta de

hundimientos diferenciales que experimenta el terreno de apoyo.
verticalidad se puede ver incrementada por el empuje lateral de la cubierta provocado

por la pérdida total o parcial del apoyo de los contrafuertes como se mencioné en el

inciso anterior.
{a presencia de este

Las columnas al igual que los muros tienden a girar ante
fenémeno geotécnico, esto se puede apreciar en la fig. 32 que es la problematica que

presenta la Catedral metropolitana (ref. 19). Esta situacidén propicia un incremento
fuerte en la excentricidad con la que se aplica la carga wvertical en la columna,
produciendo en ella un efecto de flexocompresidn.

En varias construcciones de la ciudad de México, los hundimientos diferenciales se
produjeron desde el inicio de la construccién de las obras, por ello los constructores
se vefan en {a necesidad de ir corrigiendo la verticalidad de la estructura, uno de los
ejemplos mas claros al respecto se tiene en la Catedral metropolitana, en donde, antes
de construir las cubiertas fue necesario incrementar la altura de muros y colurmnas en
mas de 85 cm. como se aprecia en la fig. 11. Gracias a estas correcciones se logré

desplomo en las columnas, un esquema que ilustra las

reducir una parte dei
correcciones de verticalidad que se realizaré6n en dichas columnas aparece en la fig.

33.
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3.3 CRITERIOS PARA EVALUAR LA SEGURIDAD ESTRUCTRURAL

3.3. 7 Capacidad de carga

a) Carga vertical

Se disponen de los siguientes criterios para evaluar la capacidad de una columna ante

la accién de la carga axial.

Formula de Euler
Esta expresion sirve de base para determinar la capacidad de carga de elementos
esbeltos construidos con materiales con comportamiento eldstico lineal, dicha

expresién es la siguiente:

carga critica

_ P&/
N (KL)? (3.1)
esfuerzo critico
e
rer - — g (3.2)
(—?*
r
2=I/A
Donde:

Pcr carga critica
fer esfuerzo critico

E modulo de elasticidad
] momento de inercia
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longitud de la columna
factor de longitud efectiva
area de la seccién

radio de giro

Cuando el material con el que esta construida la columna no tiene un comportamiento
eldstico lineal, la ref. 33 recomienda elaborar una grafica que represente el esfuerzo
critico, fcr, en funcién de la relacién de esbeltez, KL/r. Para ello se sustituye el médulo
de Young, E, por el médulo tangencial, Et, como se ilustra mis adelante en el inciso
3.4.1. En términos generales se sabe que las columnas empleadas en las
construcciones coloniales son robustas, por lo que los efectos de esbeltez son poco
relevantes, por consiguiente al aplicar esta metodologfia es probable que se obtengan
cargas elevadas ya que la capacidad de la columna dependerd en gran parte de la

resistencia del material.

ﬂ)xr—

Es importante comentar que la determinacion de el factor de longitud efectiva, K, se
deja al criterio del ingeniero. ya que atendiendo a la estructuracién que prevalezca en
la construccién puede adoptar algunos de los valores que se muestran en la fig. 34.

Reglamento UBC

Este reglamento propone dos expresiones para evaluar la carga axial que puede tomar
una columna (ref, 3). El primero de ellos esté referido hacia una mamposteria reforzada

mientras que el segundo es para una mamposterla sin refuerzo.
La expresion para el primer caso es la siguiente:

P=0.20f'mAc + 0.65Asfs (3.3)

como se puede ver, el segundo término de la ecuacién 3.3 considera la participacién
del acero de refuerzo. Sin embargo, dado que estas columnas carecen de refuerzo, la

expresion anterior se puede reducir a lo siguiente:

P =0.20f"mAc (3.4)

Donde:

P carga axial de servicio
m resistencia a compresion de la mamposteria
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Ac area de la seccidn

La segunda expresiéon proporciona el esfuerzo méaximo permisible que puede tomar el
material que forman estas columnas:

o) 3
Fa - 0.20 1- e 3.5
e (257 )1 (3.5)

Donde:
Fa esfuerzo admisible a compresién
fm resistencia a compresién de la mamposteria
h altura de ila columna
t tado de la columna

Como se puede observar dicha expresién es la misma que se emplea para evaluar los
esfuerzos permisibles de compresién en muros. Esta ecuacién se caracteriza portomar
en cuenta los efectos de esbeltez de la columna, lo cual conduce a una reduccién

adicional por dicho efecto.

En lo que concierne a la evaiuacién de la capacidad de carga por flexocompresién, las
metodologias que existen para evaluaria estdn referidas a materiales, tales como el
concreta reforzado y el acero. Con respecto a las columnas construidas con
mamposteria de piedras naturales no hay mucha informacién al respecto, aunque cabe
destacar, que dentro de los estudios realizados se distingue una cierta tendencia por
darle un tratamiento similar al del concreto reforzado.

A continuacién se presentan algunos criterios para evaluar la capacidad en
flexocompresién de columnas cortas.

Formula de Ia secante

Esta ecuacién permite evaluar el esfuerzo maximo a compresiéon que puede tomar la
columna ante Ia accidn de la carga vertical y el momento adicional por efecto de la
excentricidad de la carga. Esta ecuacion al igual que la de Euler considera un material
idealmente elastico, sin embargo resulta Util para tener una estimaciéon aproximada de
la carga que puede soportar la columna (ref. 34).
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N
= me (3.6)
L £,
EA r

Ay

1 Em(l
re 2

carga axial

éArea de la seccién

esfuerzo méaximo a la compresiéon
excentricidad de la carga
centroide de la seccién

radio de giro

mdédulo de elasticidad

tongitud efectiva

rm*oor)v

Debido a que en ambos términos de la ecuacién aparece la carga axial, P, la solucién
de la ecuacion se obtiene por aproximaciones sucesivas.

Criterio de Chapman y Statford

Este criterio consiste en emplear las graficas que elaboraron estos investigadores, los
cuales consideraron que la columna de mamposteria adopta un comportamiento fragil
como el que se muestra en la fig. 35, ante tal consideraciéon plantearon la siguiente

ecuacion diferencial:

i 4 (3.7

&/

+ Reyy) =0

la solucion de dicha ecuacion los llevo a elaborar la gréfica de la fig. 36 (el desarrolio
matemético de esta ecuacion se puede ver en la ref. 3). En esta gréfica se entra con
ia relacion, e/d. donde, e, es Ia excentricidad de |la carga y, d, el lado de la columna
en donde se desarrolla la excentricidad, con esta relaciéon obtenemos la carga méxima
como una fraccion de |la carga de Euler; para ello primero se tiene que determinar la
carga critica de Euler y posteriormente encontrar la carga maxima.

Para reducir Ia magnitud de esta carga por efectos de esbeitez, los investigadores
elaboraron otra gréfica la cual aparece en 1a fig. 37. En ella se entra con las relaciones,
e/d., vy, h/d (donde, h, es |a aitura de la columna) para obtener el respectivo factor de

reduccion.
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Criterio de /as secciones pl/anas
Este criterio consiste en adoptar las hip6tesis usuales para secciones de concreto:

ignorar ia resistencia en tensién.

Secciones planas.
Esfuerzo de compresion constante en un rectangulo equivalente de

plastificacién.

La metodologia para evaluar la capacidad de carga resulta laboriosa por el numero de
iteraciones que se tienen que realizar para encontrar el voliumen de plastificacién que

se equilibra con la excentricidad de la carga actuante (ref.19).

b) Carga /avaral

Para evaluar la capacidad de carga de una columna ante esta accién, se disponen de
dos criterios, los cuales se describen a continuacién.

El primero, consiste en evaluar el esfuerzo cortante que puede resistir una columna de
mamposterfa, para ello el reglamento de la UBC recomienda la siguiente expresién:

F, = 0.3(fm)"2 (3.8)

Donde:

esfuerzo cortante resistente

Fv
resistencia a compresion de disefio

fm
Esta ecuacion es la misma que se emplea para el caso de los muros.

El segundo, consiste en limitar la posicién de la fuerza resultante, debidas a la carga
al tercio medio de la base.de la columna tal como se

lateral y carga vertical,
recomienda para los muros.
Para ilustrar dicho criterio, considérese una columna fija en su base y libre en su
extremo opuesto sometido a un empuje horizontal en su parte superior (fig. 38). Si se

congidera que dicha columna tiene un peso, W, el empuje, P, que provocara que la
resultante pase por el tercio medio de su base quedara determinada por la siguiente

expresion:
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wr
P =

64 (3.9)
Donde:
P empuje permisible
w peso propio de la columna
t espesor de la columna en la direccién donde actue el empuje
H altura de la columna

Esta ecuacién es la misma que se obtuvo para el caso de los muros (ecuacién 2.5).
Cabe aclarar que dicha expresién solamente funciona cuando la columna tiene una
seccidn maciza y su geometria es cuadrada o rectangular.

Para el caso en que |la seccion sea hueca y de forma irregular, el empuje que puede
admitir la columna se obtiene de la siguiente expresién:

w7
. P .
e (3.10)
i Donde:
P empuje
w peso propio de la columna
1 momento de inercia centroidal
A area de la seccién
H altura de la columna
C distancia del eje neutro a la fibra extrema de la seccién

Esta expresién se dedujo a partir de 1a consideracién de que los esfuerzos totales que
se generan en su base tienen una distribucién triangular, de tal forma que su resultante
pasa por el tercio medio de la base como se ilustra en la fig. 39. En dicha figura se
puede apreciar que paralograr una distribucién triangular de esfuerzos, se requiere que
los esfuerzos en uno de los extremos de ia columna sean nulos, por consiguiente
planteando la suma de esfuerzos para tal efecto se tiene la siguiente ecuacién:

W, PHc .

o] (3.11)
A /

el
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Despejando e! empuje, P, de esta ecuacién se llega a la expresién 3.10.

2. 3.2 Desplomos

Lainfluencia del desplomo en el comportamiento estructural de las columnas se puede
analizar de la misma forma como se hizo en los muros, con las variantes que se

mencionan en los siguientes incisos.

&) Hundimientos diferenciales

La columna al igual que el muro tiende a tomar un giro ante un hundimiento en su base
{fig. 40). Si se aplica el mismo criterio propuesto por Heyman (ref. 24), se puede
establecer que la fuerza resultante no deberd exceder el nucleo que limita el tercio
medio de la seccién (fig. 41) dado que en este caso el desplomo puede actuar en
cualquier direccién. Por tanto, el angulo de desplomo permisible sera el que se forma
entre esta limitante y el eje de la columna como se puede apreciar en la fig. 42, Esta
figura hace referencia a una seccién rectangular (o cuadrada) de la cual se obtuvieron
los siguientes dngulos de desplomos permisibles para diferentes direcciones.

Direccién X

f 4
tana = 3;_/ (3.12)
Direccién Y
tana = '57{ (3.13)

Direccién XY

2d (3.14)
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donde: Y=-mX + b; zona | (fig. 42)
Y= mX + b; zona li
Y=-mX - b; zona ill
= mX - b; zona IV
m=1t,/t;; b=1,/6
para valores de: OsX =< x1,/6
OsY =< =xt,/6

o angulo de desplomo permisible

t,.1, espesor de la columna en la direccién Xy Y

H altura de la columna

d distancia del centro de la seccién a un punto del nucieo estatico
xX,Y coordenadas posibles de la resultante por peso propio de la columna

En el plano XY no se puede definir con precision dicho angulo, por lo que es
imprescindible determinar los dngulos permisibles que se pueden generar sobre esa

direccién con las expresiones anteriormente citadas.

Para secciones circulares el dngulo se define de igual forma que en los muros:

Yol
tana ey (3.15)

Donde:
D didmetro de la columna

Para secciones de otro tipo de geometria se puede seguir la misma metodologia,
teniendo especial cuidado en definir correctamente el ntcleo del tercio medio de la
seccién.

Este criterio resulta conservador, ya que no se toma en cuenta la capacidad del
material ni las condiciones de apoyo. Al rebasar los limites que establece este criterio
la estabilidad de la columna queda definida precisamente por la condicién de soporte

de la misma y por la resistencia del material.

&) Empuje de cubiertas

Al igual que en los muros, el criterio que se dispone para evaluar el desplomo
permisible ante un empuje de cubierta, reside en restringir el que ia resultante de las
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cargas (laterales y verticales) rebase el tercio medio de la base de la columna.

Para el caso particular en que la columna esta fija en su base, libre en su extremo
opuesto y sometida a un empuje, P, el desplomo permisible se puede evaluar de la

siguiente manera.
Primero se determina el empuje, P, que para este caso particular se obtiene de la
ecuacion 3.9 6 3.10. Una vez determinada la carga, P, se procede a determinar el
desplazamiento lateral o el desplomo de la columna, considerando que la columna

tiene un comportamiento elistico lineal vy que trabaja como una viga en cantiliver
sometida a una carga P, ante estas condiciones el desplomo queda definido por la

siguiente expresién:

PH? (3.16)

desplomo permisibie de la columna
Empuje

altura de la columna

modulo de elasticidad

momento de inercia centroidal

“TmIvp

cJ) Por una combinacion de hundimientos diferenciates y empuje de cubiertas

Para esta situacién se emplea el mismo criterio del inciso anterior, aunque aquf se
deben de tomar en cuenta las cargas verticales que actuan sobre la columna y la
combinacién de dos efectos; por un iado, un empuje lateral en su extrerno superior;

y por el otro, un giro provocado por el movimiento en su base.

Como ejemplo, considérese una columna con las condiciones del inciso anterior,
adicionando un desplomo causado por un giro en su base como se ilustra en la fig. 43.

Este caso es similar al presentado en los muros ante esta situacién, por lo que las
expresiones que se determinaron para dicho elemento serviran para las columnas.

Asl, el sngulo de giro del suelo, que hace que la resultante pase por el tercio medio
de ia base de la columna, queda definido con la siguiente ecuacién:
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B -1 - 872 jtan1_L (3.17)
wr 34

Despejando P de la ecuacién 3.17, se obtiene el empuje que puede admitir dicha
columna.

(1 - B ] (3.18)

Donde:

B angulo de giro del piso

H altura de la columna

P empuje sobre la columna

w peso propio de la columna

t espesor de la columna en la direccién donde se produce el desplomo X o Y

{para secciones cuadradas o rectangulares).

Cabe aclarar que las expresiones anteriores sélo funcionan para secciones macisas de
geometria rectangular o cuadrada.

Este criterio al igual que los otros es conservador, ya que probablemente se pueda
exceder el valor de, 8. y no le pase nada a la estructura, pero también es cierto que
hay columnas danadas que siguen estando de pie, por lo que este criterio sirve para
tener una idea aproximada de hasta donde se puede tolerar la inclinacién en
condiciones de servicio. Rebasando estas condiciones es dificil predecir el &ngulo que
produciré el colapso del elemento.




3.4 APLICACIONES
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APLICACION 3.4.1 Cdlculo de /a capacidad de carga de una columna sometida
a carga vertical axial, empleando /a formula de Euler y el
regl/amento UBC.

DATOS
CARGA =7
-
SECCICN DE LA COLLmeNA
QECRETIMA EQRIVALENTE
{mmcc 45 Kingttrece CovTE
o malim onis mt L)
QECRETRIA REAL
LET-¥ 3)
.- - 2m
D st10 :
! ] , ’
[ ] o
2990

ACOT.m




t, = 1t, = 2.25 m
H = 19.30m
Material: cantera

E = 1 500 000 ton/m?

fm = 2520 ton/m?

PROPIEDADES GEOMETRICAS

-Area
A =A,- A, = 2.252. 1,012

A = 4.04m?

-Momento de inercia centroidal
Ix = 1ly =} -1,

_ 225 X2.25° _ 1.01 X1.01°
12 12

Ix = ly = 2.05 m*

re L 208
A \ 404

r=0.712 m

FORMULA DE EULER

I

T (A2

k = 1, considerando que la columna va a tener una curvatura simple

kL = kXH = 1X19.30 = 19.30m

ITI? X 1500000 X 2.0S
P = = B81476.10 fon
- 19.307
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P
L . B1376.10 | 55467.35 > #n

£ =
<« A 4.04
fcr > fm esto indica que la columna no tiene problemas por inestabilidad, por lo que
su capacidad de carga queda definida por {a resistencia del material.
Por consiguiente se procederéa a realizar la curva esfuerzo critico en funcién de la
relacion de esbelitez de acuerdo a la ref. 33.
-Calculo del esfuerzo, f, en funcién de la deforrmaciédn unitaria, €.

f = F(e€)

f = -28 544 242 €* + 227 208.25 ¢ + 1.882
Expresién obtenida por minimos cuadrados (ajuste a una pardbola) en base a la grafica
de ia fig. 44.

-Calculo del mdédulo de elasticidad tangencial, Et, para cualiquier esfuerzo

Ert = 2X(-28 544 242 ¢} + 227 208.25

Et = -57 088 484 € + 227 208.25 (kg/cm?)

-Célculo de kL/r para cada fcr !
Para tener conocimiento de varios valores de fcr para cada kL/r, es conveniente trazar

una grafica, mediante la elaboracitn de la siguiente tabla de célculo.

AL 'ﬂ’*’ft
r xr

Punto € (arbitrario) fcr (ton/m?) Et {ton/m?) kL/r
1 0.00010 243.10 2214 994.0 299.87
2 0.00045 983.50 2015 184.3 142.21
3 0.00090 1832.50 1758 286.1 97.31
4 0.00140 2640.20 1 472 843.7 74.20
5 0.00200 3421.20 1 130 312.8 57.10
6 0.00262 4012.20 776 364.2 43.70
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La gréfica obtenida con los valores de esta tabla se ilustra en la fig. 45. Con esta
grafica se puede tener una visién general sobre la carga que puede tomar la columna

para diferentes valores de klL/r.

Por consiguiente, de acuerdo a esta grafica se tendrd el siguiente valor de fcr:

entrando con kL/r = 19.30/0.712 =27.10

por lo que:

for = 4012.20 tory m?

REGLAMENTO UBC

Fa = 0.204m [1 - (213
az

19.30 .,
Fa = 020 X 2520 [1 - (— 1230 _
“ 0 - (o x22s)]

Fa = 499.70 tor¥m?

Los resultados indican que la capacidad de la columna obtenida con la teoria de Euler
queda definida por la resistencia Gltima del material, por lo que ésta resultd mayor que
la estimada con el reglamento UBC. Los esfuerzos permisibles, de acuerdo con dicho
reglamento se aproximan de manera notable a los esfuerzos a compresién que
predominan en columnas construidas con este material, ya que apartir de estudios
como los de las referencias 13 y 21 se han encontrado que dichos esfuerzos suelen

ser menores a 400 ton/m?Z.
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APLICACION 3.4.2 Cédlculo de la carga vertical que puede tomar /a colurmna de/
ejercicio anterior., considerando que /a carga se aplica con
una excentricidad, ey, empleando /a frérmula de la secante
y el criterio de Chaprnan y Statford.

DATOS
SECCISN DE LA COLUMPA
CARGA =?
oy __:' | ! |
_ [ 1
i ] v
H . L
: © @I
. H hed
B PR DR PSRN I R, WX
L] v frm
ey = 0.45 m
c = 1.125 m
t= 2.25m
r=0.712 m
H = 19.30m

A= 4.04 m?

Material: cantera
fm = 2520 ton/m?
E = 1 500 000 ton/m?

FORMULA DE LA SECANTE
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ec _ 045 X 1.125 _ 0.998
r~= 0.507
Se considera k = 1

por lo que Le = 19.30m
Le/r = 27.10
EA = 1 5600 000 X 4.04 = 6 060 000 ton

Sustituyendo valores en la férmula de la secante, obtenemos la siguiente ecuacién, la
cual se resuelve por aproximaciones sucesivas.

s 2520
4.04 T =
1 + 0.998 sec(— | —2%_— 27.10)
2 \ 6060000

De esta ecuaciéon llamamos R a lo siguiente.

2520

1+ 0.998 sec() | —L __ 27.10)
) \Jsoeoooo

Por iteraciones

~ =

I P (ton) R (ton/m?) P/A (ton/m?)
l 6000 1259.85 1485.14
| 3000 1260.55 742.57
1 5092.62 1260.06 1260.55

R =~ P/A

Por lo que: P = 5092.62 ton
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en tanto el esfuerzo admisible es:

P
ra = —
A

I Fa = 1260.55 ton'sz

CRITERIO DE CHAPMAN Y STATFORD

-Carga critica de Euler

Se toma la resistencia del material, puesto que la columna no falla por inestabilidad
como se pudo apreciar en el ejercicio anterior.
fm = 2520 ton/m?

Pcr = fm X A=2520 X 4.04 =10 180.80 ton
-Relacion de excentricidad

t =d
e/d = 0.45/2.25 = 0.20

De la grafica de la fig. 36 se obtiene:

7 agax
—— = 0.25
y-J

ar

-Carga resistente

0.25 X 10 180.80

PMAX

2545.20 ton

Pouax

-Reduccién por efectos de esbeltez
h/d = 19.30/2.25 = 8.50

e/d = 0.2
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Con estos valores se entra a la grafica de la fig. 37 y se obtiene un factor de

reduccion de 0.44.
P = 0.448 X Py
P = 1119.88 ton

por consiguiente, el esfuerzo admisible es:

Fa- £ _ 111988
A 4.04

I Fa = 277.20 Mmzj

De estos valores obtenidos, se puede notar que resulté mas conservador el que se
obtuvo aplicando el criterio de Chapman y Statford, esto se debe en gran medida a
que dicho criterio es propio de una columna de mamposteria sin refuerzo, en donde,
se considera el comportamiento fragil del material y los efectos de esbeltez, en tanto,
ta férmula de la secante por considerar un material idealmente eldstico da un valor

superior al evaluado por el criterio anterior.

Cabe sefialar que la carga permisible obtenida con el criterio de Chapman y Statford,
producen esfuerzos similares a los que prevalecen en columnas de esta indole.
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APLICACION 3.4.3

Cdlculo de la capacidad de carga para la misma colurmna del/
ejercicio anterior, considerando la excentricidad en dos
direcciones y emmpleando el criterio de /as secciones planas.

DATOS

SECCION DE LA COLUMNA

[ 22s

0.62 ex = 0.29 m

l—""‘f e, 0.45 m

fm = 2520 ton/m?

To |

-t 3. 225

CONSIDERACIONES

Por iteraciones se estima el drea en que se encuentra la resultante de la carga en
funcién de las excentricidades dadas.

Para verificar lo anterior se céaicuia el centroide del drea propuesta, para verificar si
esta concuerda con las excentricidades de la carga.
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DETERMINACION DEL AREA QUE EQUILIBRA LA CARGA ACTUANTE

Se propone la siguiente drea, la cual se subdivide en pequefios cuadros con la finalidad
de calcular el centroide en X y en Y.

l 2.25 ’

031 AS ]
0.50 1.128
x
©0.505
—! 0.52
} t } - ACOT.m
0.62 1.01 0.62
Eo X
-Areas
A1l = (0.62 X 0.52)/2 = 0.1612 m?
A2 = 0.62 X 0.505 = 0.3131 m?



A3 = 1.125 X 0.62 = 0.6975 m?
A4 = 1.01 X 0.62 = 0.6262 m?
A5 = 0.62 X 0.3 = 0.1922 m?
A6 = (0.62 X 0.50)/2 = 0.1550 m?
At = 2.1452 m?

-Centroides de las 4dreas

X1 = 0.918 m
X2 = 0.815 m
X3 = 0.815 m
X4 = 0.000 m
X5 = 0.816 m
X6 = 0.712 m

-Calculo del centroide

AIXT + A2X2 + A3X3 + A4X4 - AS5XS - AGXE
At

Xc =

L Xc = 0.383 m J

En Y

-Centroides de las dreas
Y1 = 0.678 m

Y2 = 0.253 m

Y3 = 0.563 m

Y4 = 0.815 m

Y5 = 0.970 m

Y6 = 0.648 m

-Caiculo del centroide

~AIYT - A2Y2 + A3Y3 + AdY4 + ASYS5 + A6YE
At

Yo =
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{ Yo = 0.47 m I

Xc ~ ex

Yc =~ ey
El centroide del d4rea propuesta coincide aproximadamente con las excentricidades de

la carga, porlo que dicha drea se considera aceptable para calcular el bloque resistente

como se muestra a continuacion.

CARGA RESISTENTE

De acuerdo a la ref. 19, f'm se obtiene de la manera siguiente:

| of = fm X 0.68
m = 1713.60 ton/m?
Capacidad de carga Gltima
P=AXfm= 21452 X 1713.60

P = 3676.01 ton



P
Psen = 7=

En condiciones de servicio de acuerdo con las NTC
1.4

[ Poen = 2625.72 fon I

La carga obtenida empleando este criterio resultd, aproximadamente el doble de la
estimada en e! ejercicio anterior. Por o tanto se considera que este criterio resulta
menos conservador que el anterior.

72
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APLICACION 3.4.4

Evaluacidn del desplormao perrmmiisible de una colurmna, ante
Jos siguientes efecros:
a) hundirmmienros difrenciales

b)) empufe de cubirerta
Bajo la consideracion de que la columna se encuentra fija en

su base y libre en su extrerno opuesto.

DATOS

1 = 12 = 2.25m
H = 19.30m
c = 1.125 m
A = 4.04m
Ix = jy = 2.05 m*

Material: cantera
£ = 1 500 000 ron/m?

PV = 2.00 ton/m>

SECCION OF LA COLUMA

225 !
1

ACOT. m
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fm = 2520 ton/m?

A) DESPLOMO PERMISIBLE ANTE HUNDIMIENTOS DIFERENCIALES

APERM = ?
]

-DESPLOMO PERMISIBLE EN LA DIRECCION X

Caéiculo del snguio de desplomo

1 27
tana = — —-
3 3M

225 _ _ o oass
axwe30

;
-]
ol

a = 2.22°

Céicuio del desplomo permisible
Dogroa = H sena = 19.30 X 0.0387
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Docran = 0.75 m

B = 75 oM

-DESPLOMO PERMISIBLE EN LA DIRECCION Y
Puesto que es una seccién cuadrada, el desplomo permisible en esta direccién es

igual al de la direccion X.

a = 2.22°

Bpocrg = 75 om

-DESPLOMO PERMISIBLE EN LA DIRECCION XY

Para la zona |

m = t2/t1 = 1
t1/6 = t2/6 = 0.375

0 = X = 0.375
0 =Y =< 0.375

Para X =0.1
Y = -mX + t2/6
Y = 0.275

Para



tana =

2g

lad
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En la siguiente tabla se resumen los desplomos permisibles que se pueden tener en la

direccion XY, zona 1.

PUNTO X (m) Y (m) d (m}) a (°) (Agfn")‘
1 0.000 0.375 0.375 2.22 75
2 0.100 0.275 0.292 1.72 58
3 0.200 0.175 0.265 1.7 53
4 0.300 0.075 0.309 1.83 62
S 0.375 0.000 0.375 2.22 75

<

ZONAN

TERCIO MEDIO
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B8) DESPLOMO PERMISIBLE ANTE EL EMPUJE DE CUBIERTA

&PERM = ?

P ————— .

-Calculo del empuje permisible, considerando que dicha carga actda en la direccién,

X o Y, de la seccién de la columna.

P - w7
AHC
V=AXH=404X 19.30 = 77.97 m?
Weorunma =PV XV = 2.00 X 77,97 = 155.94 ton
P 155.94 X 2.05
404 X 19.30 X 1.125
P = 3.64 ton
-Desplomo permisibie.
P
A = 77
P 3£/
3.64 X 19.30° - 0.0028 m

Arew = 3731500000 X 2.05

Bperne = 2.80 rrm
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En este ejercicio, el desplomo permisible provocado por el giro en la base de la
cotlumna es mayor al originado por el empuje de cubierta. Esto se debe a que en el
prirmer caso la columna practicamente no se deforma, dado que gira como cuerpo
rfgido con su apoyo, mientras que en el segundo, el desplomo lo alcanza sélo por la
deformacién que en ella se produce debido a que su apoyo restringe el giro.
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APLICACION 3.4.5 Cdlculo del/ dngulo de giro permisible que puede
experimentar /la base de una columna de seccién maciza,
que se encuentra fija en su base y libre en su extremo,
ademds estd sometida a un empuje, P=2.9 ton, como se

indica en la figura.

DATOS

aterial: cantera
PV = 2.00 ton/m?®

SECISN DE LA COLUMNA
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CALCULO DEL ANGULO DE GIRO DE LA BASE DE LA COLUMNA

6HP, . . ¢
=11 - 8% tan1 L
B =1 77 ey

= 19.30 X 2.25 X 2.25

V=HXtXt=
vV = 9771 m?

Weotumna = PV X V = 2 X 97.71
Weotunma = 195.42 ton
B =01 - 6 X 19.30 X2.9] tan 1 2.25
195.42 X 2.25 3 X 19.30
B = 0.53°

Con el valor obtenido del anguio, B, se puede notar que el empuje, P, que estd
recibiendo la columna, contribuye en gran medida a que la resultante de las cargas se
mueva hacia el tercio medio, de tal forma que solamente se requiere de un giro minimo
en la base de la columna para que dicha resuitante se ubique exactamente en el limite

del tercio medio de la base de la columna.
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APLICACION 3.4.6 Cdlculo del! empuje permisible que puede tomar uwuna
columna que se encuentra despl/omada por efecto del/ giro
del suelo, B = 71°

DATOS
£ =1°
Wenumne = 195.42 ton
t = 2.25m
H = 19.30m

CALCULO DEL EMPUJE PERMISIBLE

. O — -
6 tan1 L
3~

t7 2.25

19542 X225 . _
6 X 19.30 2.22

P =

[ P =209 fon
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En este ejercicio se puede notar que el empuje, P, se redujo sensiblemente con
: respecto al del sjercicio anterior, lo cual se atribuye a que en este ejercicio el giro en
ia base de la columna es mayor al del ejercicio anterior, por consiguiente, conforme
se va incrementando dicho dngulo, se va reduciendo la magnitud del empuje sobre
la columna y viceversa: es decir, cuando el empuje sea mayor el giro se reduce.



CAPITULO 4

SISTEMAS DE CUBIERTA

4.7 ASPECTOS GENERALES

Las cubiertas empleadas en este tipo de construcciones se pueden dividir en dos
grupos: uno formado por cubiertas de superficie curva, tales como bévedas y cupulas,

y por el otro por cubiertas planas.

Respecto a las primeras, ha existido un gran interés por conocer su comportamiento
estructural sobre todo ante la accién de las cargas gravitacionales, aunque también
se han realizado estudios sobre su comportamiento cuando sus apoyos sufren

desplazamientos relativos.
Respecto a las cubiertas planas, su comportamiento resulta mas conocido, sobre todo
por los estudios que se han elaborado sobre el comportamiento de elementos a flexion
y sobre las propiedades mecanicas de la madera. Sin embargo, evaluar la seguridad
de este tipo de cubiertas no resulta una tarea simplie, debido a8 que existen diversas
incertidumbres sobre la calidad y el estado de conservacién del material, en particular
de las vigas de madera que constituyen la parte resistente de! sistema.

Algunos aspectos de interés sobre el comportamiento estructural de estos eiementos
v los criterios que se han desarrollado para evaluar su seguridad estructural se

comentan en este capitulo.
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4.2 COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL

4.2.7 Carga vertical

Bdévedas y cupulas

En estas cubiertas la condicién de carga que rige su comportamiento estructural es !a
debida al peso propio, ya que se trata de elementos extraordinariamente pesados.

La forma de estas cubiertas permite que la transmisién de su peso propio sea por
esfuerzos de compresién de tal forma que limitan el coceo en sus apoyos (ref. 19),
ésto se ha podido observar en diversos estudios, sobre todo en los que aparecen en

las refs. 13y 21.

En términos generales, se puede decir que las cubiertas de este tipo tienen un buen
desempeno estructural ante esta solicitacién, lo cual se atribuye a varios aspectos,
algunos de ellos son los siguientes:

Et! espesor suele ser considerable por lo que generalmente los esfuerzos son
reducidos.

Una superficie curva, la cual propicia que la seccién trabaje a esfuerzos de
compresion y por consiguiente se logre una mayor eficiencia en el uso del
material con la que se encuentra construida, debido a que éste no admite
esfuerzos de tensién, por ello cuando la geometria de la cubierta se ajusta a la
linea de presiones, qQque Mas adelante se comentara, desarrolla una resistencia
mayor como se indica en la ref. 5.

El material empleado en la construccidén, debido a que cuando se emplea una
mamposteria de piedra en lugar de una de tabique se evita Que se generen
planos débiles en las juntas del mortero (ref. 19), en el caso de la mamposteria
de ladrillo suelen presentarse planos de falla en las juntas de! mortero quedando
definido el comportamiento de la béveda por la friccién que se logre generar en
i unién de las piezas como se ha detectado en estudios como el de la ref. 35.

Por Gitimo, otro factor que influye considerablemente en el comportamiento de
ia béveda. en particular en las de cainén, es el confinamiento y 1a rigidez que se
logra con los lunetos que se emplearon para permitir la iluminacién al interior de
ia construccion (fig. 6).

En las bovedas de cafién suelen existir arcos unidos a ellas, de acuerdo con la ref. 36
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dichos arcos no contribuyen a la estabilidad de ia béveda, porlo que éstos funcionaron
sélo como gula para la construccién de la béveda., de acuerdo con Ia misma referencia

a este elemento se le conoce como arco formero.

Cubiertas planas
En las cubiertas planas tanto la carga debida a su peso propio como las cargas de
servicio, son las acciones principales que actdan sobre ellas.

La estabilidad estructural de estas cubiertas depende fundamentalmente de las vigas
de madera, las cuales se comportan como vigas simplemente apoyadas cuya
resistencia depende de su capacidad a flexidn, la cual esta regida a su vez por la
resistencia a tensidn de las fibras de la madera.

El problema principal que enfrentan este tipo de cubiertas, es la degradacién que
sufren los materiales, sobre todo las vigas. Dicha degradacidén es propiciada por ataque
de hongos y bacterias, asf como por la humedad del medio ambiente. Un aspecto que
lHama la atencién y que preocupa, es la sobrecarga que producen los rellenos de tierra,
cuando &éstos se saturan de agua, los cuales provocan grandes deformaciones a largo
plazo y propician degradacién acelerada de la madera (ref. 15).

£2.2.2 Carga lateral/

Bovedas y cudpulas

L.a carga lateral que mas influye en el comportamiento estructural de estas cubiertas,
es la que generan los sismos. Ante esta acciéon se han observado predominantemente

los dafnos siguientes.

Las boévedas semiesféricas y cipulas sufren agrietamientos diagonales y otros
paraielos al plano de su base. Los primeros se atribuyen a que la fuerza cortante que
se generd en la béveda rebasa la capacidad de! material y la segunda se atribuye a un
probable deslizamiento que se genera en planos débiles provocados por las
caracteristicas de los materiales y el proceso constructivo empleado.

En el caso particular de las cupulas, éstas pueden llegar al colapso por la falla del
tambor que las soporta, por consiguiente habrd que prestar atencién especial a la
capacidad de dicho elemento. Los problemas principales que se generan en algunos
tambores son agrietamientos diagonales y paralelos a su base, debido a una
combinacién compleja de efectos, tales como, flexién, torsién y cortante {ref.32).
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En arcos y bévedas de candn se generan grietas en tres puntos de su seccion
transversal como se ilustra en la fig. 46; como se puede apreciar en la clave, la grieta
se genera por el intradds de la béveda vy en 105 extremos el agrietamiento se da por el
extraddés, dicho mecanismo se genera por un incremento en el claro de sus apoyos.

Cubiertas planas

Este sistema de piso se caracteriza por trabajar s6lo en una direccién con poca o nula
accién de diafragma. De acuerdo con la ref. 20 esto propicia que la cubierta no se
mueva de manera solidaria con los elementos de soporte.

4.2.3 Asentamientos diferenciales

Bovedas y cupulas

Bévedas semiesféricas y cupulas. Cuando los elementos de apoyo de este tipo de
cubiertas sufren asentamientos diferenciales, éstas se agrietan de manera
considerable, las grietas se pueden manifestar con distintas trayectorias, aunque
generalmente estas obedecen al estado de deformacidn que se inducen en sus apoyos.

En ocasiones los agrietamientos suelen producirse en el arranque de la béveda debido
a un cambio de rigidez que se da en esa zona, dado que su espesor resulta menor que
las dimensiones de sus apoyos (ref. 37).

Bévedas de canon. Los dafos que se generan en estas bévedas a causa de los
hundimientos diferenciales que sufren los elementos de soporte, consisten en
agrietamientos con diversas trayectorias. En el caso particular de que el movimiento
de los apovyos propicie un incremento en el claro de la béveda, se produce un
mecanismo como el que se ilustra en la fig.46; donde se observa que dicho
movimiento genera agrietamientos en tres puntos de ia seccidn transversal, en la
misma figura también se puede apreciar el mecanismo que se produce en la béveda
cuando el movimiento de sus apoyos produce un cierre en su claro. Dichos dafRos se
atribuyen a una modificacion en la posicidn original de la Ilnea de presiones como Mas
adelante se comentara.

Cubiortas planas

Las cubiertas de este tipo suelen ser poco vuinerables a este problema, sin embargo



cuando los asentamientos SON excesivos,
parcialmente el apoyo de éstos.

se corre el riesgo de perder total
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Z.3 CRITERIOS PARA EVALUAR LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL

En esta parte del trabajo se describen algunas metodologfas para estimar los esfuerzos
que actuan en varios tipos de cubierta sometidos a la accién de su peso propio. Asl
mismo se presentan algunos criterios generales para evaluar la capacidad de carga de

bévedas de canon y cubiertas planas.

<.3.7 Bovedas de caidn

Las bévedas de este tipo desarrollan su accién estructural en el sentido transversal de
manera similar a la de un arco, dado que en ambos elementos los esfuerzos que
actuan son fundamentalmentede compresién; al respecto, diversos autores convergen
en que el andlisis por peso propio se realice considerando sdlo una franja de la b&veda
como si se tratara de un arco. Hasta antes de que las computadoras cobraran el auge
actual, un método usual para evaluar el comportamiento estructural de este tipo de
cubierta fue el del poligono funicular (refs. 3, 5, 19, 38 y 39). Con este método se
determinan las fuerzas internas que actdan en una béveda en funcién de la carga
gravitacional que actuan sobre ella. Una descripcién amplia sobre este método
aparece en las refs. 3, 5 y 38. Un resumen sobre los aspectos principales de dicho

método se comenta a continuacién.

En estabilidad grafica se ha visto cdmo, valiéndose de un poligono de fuerzas y un
polo determinado por aproximaciones sucesivas como se muestra en la fig. 47, es
posible construir un poligono funicular para un cierto sistema de fuerzas. El poligono
funicular representa la forma que adoptarfa un cable si estuviera sometido a3 un
sistema de fuerzas, de ahi el nombre de funicular. Ante dicho sistema, las fuerzas

internas en el cable serdn de traccién.

En el caso de un arco, para trazar el poligono funicular se requiere elegir el polo, o, a
la izquierda del poligono de fuerzas, bajo esta condicién el poligono funicular resultara
invertido; es decir, hacia arriba y las fuerzas serédn de compresién como se ilustra en
la fig. 48, en este caso a la linea que define el poligono funicular se le conoce como
antifunicular por ser un caso contrario al del cable, sin embargo es mas comun llamarle

Iinea de presiones.

Cuando la linea de presiones pasa por el tercio medio del espesor del arco predomina
un estado de esfuerzos de compresién a lo largo de su directriz, esta condicién
depende de la geometria de la béveda y de las condiciones de carga. Cuando no se
cumple esta condicién; es decir, cuando el poligono de fuerzas no pasa por el tercio
medio, el arco se flexiona produciendo esfuerzos de tensién en el lado opuesto al paso
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de la IiInea de presiones e incrementos en los esfuerzos de compresién en las zonas
por donde pasa dicha linea como se muestra en la fig. 49.

Para evaluar la capacidad de carga, Pg, de las bdvedas de este tipo, la ref. 38 define

la siguiente expresidon en funcién de la resistencia del material a la compresién, fm, del
t, v de la excentricidad entre la iinea de presiones y el eje

espesor de la bdveda,
centroidal del espesor, e.

P, = fm (0.8t - 2e) (4.1)

De acuerdo con el autor de dicha referencia esta expresién involucra una excentricidad

accidental de t/10.

2.3.2 Bovedas semioesrldricas y cupulas

&) Bovedas semiesrféricas

Una manera aproxirmada de estimar los esfuerzos que actdan en algun elemento de
este tipo., es empleando las expresiones bdésicas que definen los esfuerzos de
membrana. Dichas expresiones resultan una herramienta practica para estimar las

acciones internas principales. Para familiarizarse con dichas expresiones se considera
conveniente describir de manera breve, algunos de los conceptos basicos. Una
descripcion mas amplia sobre los conceptos que aquf se discuten aparece en las refs.

S5 y 40.

Las fuerzas internas que se generan en las bovedas de este tipo, actuan en los
meridianos y paralelos de estas bévedas generando esfuerzos conocidos como
meridionales y paralelos o anulares, respectivamente. La fig. 50 muestra de manera
esquematica la manera en la que actuan estos esfuerzos en un elemento diferencial

de la béveda.

De acuerdo con los autores de las refs. 5, 35 y 40 una franja de la béveda, definida
segun los meridianos, tiene un comportamiento similar al de un arco con la misma
directriz de la béveda. Esta franja forma parte de un conjunto de arcos similares que
constituyen la superficie total de la béveda, dicho conjunto de arcos restringen el
desplazamiento lateral de la franja, esto propicia el desarrollo de esfuerzos anulares o
de anillo en los distintos paralelos, logrando con ello una eficiencia importante en el
comportamiento estructural de estas bdvedas, por lo que logran un mejor desempefo
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que un arco.

Los esfuerzos de membrana meridionales siempre son de compresién y los anulares
seran de compresién o tensién segun se tomen arriba o abajo del plano neutro que se
indica en la fig. 51, en la que se puede apreciar que dicho plano se encuentra a un
adngulo de 52° aproximadamente medido con respecto al eje vertical que aparece en
ta misma figura; en el caso de una béveda rebajada a la parte que se situa arriba del
plano neutro tanto los esfuerzos meridionales como los anulares son de compresiéon.

En las bévedas de este tipo, las fuerzas meridionales actuan tangenciales a la
superficie, por consiguiente las descargas que se generan sobre sus apoyos también
resultan tangentes a dicha superficie; para el caso de una bbéveda semiesférica la
componente de las descargas serdn exclusivamente verticales mientras que la
descarga en una rebajada tendrad dos componentes; una horizontal y otra vertical, la
magnitud de cada una de ellas dependera del angulo de la superficie de la béveda en

su arranque.
A continuacidén se muestran las expresiones bdsicas para el calcuio de las fuerzas
meridionales y anulares.

Fuerzas meridionales

Para evaluar la magnitud de las fuerzas meridionales, T, es necesario calcular el radio
meridiano, R, y el angulo, ¢@. que forma el radio, en el punto de interés, con la vertical
como se ilustra en la fig. 52. De acuerdo con dicha figura:

a2+« r
AR = 4.2
2r ¢ !
Senp - 2 4.3)
Va4
Donde:
a radio de la base
f flecha de la béveda

Conocido el peso por unidad de area de la béveda, W, asi como los parametros
anteriores la fuerza meridional por unidad de paraielo, T, queda definida por la

siguiente expresién:

e



91

r- W8 (4.4)

En el caso particular de una béveda semiesférica la fuerza, T, en el arranque vale el
doble que en la clave, dado que:

Si@=0°; T=WR/2

Si @ =90° ; T=WR

Fuerzas anulares

La fuerza anular, H, definida por unidad de meridiano queda expresada por:

2 . -
Cos<¢® Cos® 1) (4.5)

H = WR( T

Donde cada uno de los parametros que intervienen en esta ecuacion tienen el mismo
significado que las definidas para la fuerza meridional.

Los esfuerzos anulares pueden ser de compresiéon y traccién, para saber donde se
provoca sl cambio de signo es necesario determinar el plano neutro. Dicho plano se
puede obtener haciendo H =0 en la expresién 4.5, de esta manera se obtiene que el
sngulo donde se encuentra dicho plano es @ =51°49".

En una boveda semiesférica se tiene que:

si @=0° H=WR/2 compresién en la clave

8i@=90° H=-WR traccién en el arranque

En este andlisis se considera que los esfuerzos positivos son de compresién.

&) Cdpesies

Las fuerzas de membrana por unidad de iongitud en las cupulas se distribuyen de la
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misma manera que en las bévedas semiesféricas; es decir, a través de meridianos y
paralelos. En el caso de las cupulas estas fuerzas se ven afectadas por la presencia
de la abertura que se realiza en sus claves para permitir la iluminaciédn a!l interior del

templo como se aprecia en la fig. 8.

Para tomar en cuenta la influencia de la abertura, en el comportamiento estructural de
la capula, el autor de la ref. 5 propone las siguientes expresiones:

Fuerza meridional

Cos¢ ,Cosp (4.6)

7= WR
Senze

Fuerza anular

Cosp - Cosp (4.7)

H = WR(C - —
(Cosp Sen?p

Donde los dangulos que intervienen en estas expresiones se rmiden con respecto a un
eje que pasa tangente al hueco como se indica en la fig. 53.

Para definir el plano neutro, se debe cumplir que las fuerzas anulares sean nulas; es
decir, que H=0. En el caso de Ias bévedas semiesféricas se vio que esta situacién se
da cuando el dngulo @ = 51° 49’, sin embargo en este caso dicho angulo cambia y
queda en funcién de las dimensiones de la abertura en la clave de la cupula. Cuando
no existe el orificio la expresién 4.7 resulta equivalente a la expresién 4.5.

Para considerar el efecto del peso de la linternilla, P, que soportan estas cubiertas, en
la misma referencia se plantea que el peso de Ia linternilla se puede considerar como
una carga concentrada en la clave y ante dicha solicitacién las fuerzas meridionales
y anulares son de la misma magnitud aunque de signo contrario; las meridionales
siempre son de compresién mientras que las anulares son de traccién en toda la
superficie, la expresién propuesta para evaluar estas fuerzas es la siguiente:
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1 (4.8)

ro-pm-L__1
R 2NSen3®

En esta expresién el d4ngulo, @, se mide con respecto a la vertical como se ilustra en
la fig. 54; es decir, como si no existiera la abertura (fig. 52).
Para calcular los esfuerzos de membrana en estos elementos, basta con dividir la
fuerza por unidad de longitud entre el espesor de la cubierta.

Estas expresiones constituyen una herramienta practica para evaluar el
comportamiento estructural de este tipo de cubiertas. Sin embargo, no se deben

perder de vista las hipdStesis en las Que se basa y que éstas pueden diferir en un caso

real.

4.3.3 Cubiertas planas

Uno de los aspectos que mayor interés despierta en la evaluacién de la seguridad
estructural de este tipo de cubiertas, radica en la identificacién del tipo de madera
empleada en los elementos de soporte, asf como su estado de conservacidén, debido
a que de esta informacién dependerd la eleccién de los esfuerzos permisibles para

efectuar la revisiéon.

Como se menciond en el subcapitulo anterior la estabilidad de este tipo de cubiertas
depende de las vigas de madera. De acuerdo con la ref. 4, para evaluar la seguridad
estructural de estos elementos, primero se requiere determinar su capacidad a flexién,
asl como la deflexién que sufre. Después, habrd que revisar si los esfuerzos cortantes
y los producidos por el aplastamiento no exceden los valores permisibles.

para definir los esfuerzos permisibles asi como los criterios para

En este trabajo,
las

evaluar la capacidad de carga de estos elementos se tomarada como base
recomendaciones propuestas por el reglamento de construcciones del Distrito Federal

y de sus Normas Técnicas Complementarias (NTC).

Para evaluar las fuerzas internas y las deflexiones en las vigas, las NTC (ref. 41)
recomiendan que el claro, L, de la viga se defina de la manera siguiente: si la viga se
encuentra simplemente apoyada, su longitud seré igual a la distancia entre los pafos
de los apoyos mas la mitad de la longitud requerida en cada apoyo para que no exceda
la resistencia al aplastamiento como se ilustra en la fig. 55. En el caso de una viga
continua, su longitud se definird como la distancia entre los centros de los apoyos
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continuos.

&) Floxion

Para calcular el momento resistente, My, de una viga de madera con mddulo de
seccién, S, sometida a flexién las NTC proponen la siguiente expresién:

M,=F.f. S¢ (4.9)

Donde:

Fr

y @ son factores de reduccién de resistencia y de estabilidad lateral,

respectivamente.

En la expresién 4.9 el factor de reduccién, F,, adopta un valor de 0.8.

Respecto al factor de estabilidad, @, las NTC sugieren los siguientes valores:

Para vigas sin soportes laterales en sus apoyos que impidan la traslaciéon y la
rotacién de sus extremos, el factor de estabilidad lateral, @, podra tomarse igual
a la unidad, si la relacion entre el peralte y el grosor de la viga no excede de
1.0. Cuando dicha relacién es mayor que 1.0 el reglamento recomienda el
soporte lateral en los apoyos de manera que impida la traslacién y la rotacién
de los extrermos de la viga.

Las relaciones entre peralte y ancho de vigas en las que @ puede tomar el valor
de uno, se resumen en la tabla 11 bajo las condiciones de soporte lateral, que
allf se indican.

Cuando no se satisfagan las condiciones anteriores y tomando en cuenta que
hay apoyo lateral, se procede a calcular el factor de estabilidad de la siguiente
forma:

Primero se determina la longitud entre soportes laterales, Lu. Cuando no existan
soportes laterales intermedios, Lu se tomara como la distancia entre apoyos.
Cuando existan viguetas perpendiculares ala viga, conectadas a éstade manera
que impidan el desplazamiento lateral de la cara de compresién, Lu se tomara
como el espaciamiento maximo entre viguetas.



95

Después de haber determinado la longitud, Lu, se proceden a calcular los
parametros asociados al factor de estabilidad lateral:

a) cuando el factor de esbeltez, Cs, es menor o igual a seis, o= 1.

Cs = L:zd (4.10)

b) cuando 6 { Cs { Ck, el valor de ¢ se determinara con la expresién:

donde:

Cs 4
=1 - 0.3(= (4.11)
4 (Ck)

donde, Ck, es el factor de esbeltez critico y esta definido por:

Ck = _io_s_ (4.12)
ftu
c) cuando Cs(Ck el valor de @, se determinara con la expresion:
Ck,2
= 0.7 (—/—
¢ ( = ) (4.13)

No se admitirdn vigas cuyo factor de esbeltez, Cs, sea superior a 30.

Por Jltimo el término, f,, define el valor modificado del esfuerzo, f’,,, que aparece en
las tablas 5 y 6, el cual se obtiene de la siguiente expresién:

f. = ' (Kh Kd Ke Kp Kcl) 4.14)
factores de maodificacién

Kh factor por contenido de humedad (tabla 7)
Xd factor por duracién de carga (tabla 8)



96

Ke factor por comparticion de carga igual a 1.15. Aplicable en sistemas formados
por tres o més miembros paralelos. separados 61cm centro a centro, o menos,
dispuestos de tal manera que soporten la carga conjuntamente.

Kp factor de modificacion por peraite. Aplicables a secciones que tengan un
peralte, d, menor o igual a 140 mm (tabla 9).

Kcl factor de modificacién por clasificaciéon para madera maciza de coniferas (tabla
10).

La razén de los factores Kh y Kd se comenta en la ref. 42.

&) Cortante

Las NTC definen la siguiente expresién para determinar la fuerza cortante resistente
de un elemento de madera.

- falwba (4.15)
” 1.5
Donde:
Va cortante resistente
Fa factor de reduccion de resistencia = 0.7
fuu valor modificado
b ancho de ia viga
d peraite total

En este caso el esfuerzo modificado de esfuerzo cortante, f,,,. esta definido por la
siguiente exprasion:

fuu =F"vu(Kh Kd Ke Kr Kv) (4.16)

Kh, Kd v Kc se definieron anteriormente.El valor de Kv puede adoptar el valor de dos
on los siguientes casos:

a) En las secciones criticas de apoyo continuo.
b) En todss las secciones criticas de vigas de sistemas estructurales con

comparticion de carga.
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En todos los demés casos Kv=1.

Las NTC definen como seccién critica la zona donde la fuerza cortante actua a una
distancia del apoyo igusl al peraite de la viga.

Kr @s un factor de recorte, este se aplica cuando el peraite de una viga disminuye
mediante un recorte en 8! apoyo, que implica una disminucién en la resistencia al
cortante. Pero esto generalmente no se presenta en las vigas de estos techos, por lo
que se omite del célculo, tomando Kr = 1. Pero si dicho recorte se llegara a presentar
se debe calcular el factor Kr de acuerdo a las especificaciones de las Normas Técnicas

Complementarias para madera.

©) Aplastamiento

Los esfuerzos de compresidén que actuan en la direcciébn normal a las fibras de la
madera. se generan en los apoyos de las vigas y bajo las cargas concentradas. Dichos
esfuerzos son denominados de aplastamiento y se obtienen dividiendo la carga entre

el drea donde ésta actua.

Laresistencia al aplastamiento que recomiendan las NTC estd definida por la siguiente
expresion:

Np=Faf . A, (4.17)
Donde:
Ng Fuerza de aplastamiento resistente
Fa factor de reduccion de resistencia = 0.90

€ valor modificado
A, érea de la superficie del apoyo

En este caso el valor modificado del esfuerzo a compresién perpendicular a la fibra,
f.. @318 definido de la siguiente manera:

t., =t ..(Kh Kd Ke Ka) (4.18)

Kh, Kd y Ke tienen 8l mismo significado que en los casos anteriores. Ka es un factor
que toma en cuenta el efecto del tamafo de la superficie de apoyo. Este factor
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incrementa el esfuerzo permisible de acuerdo con la tabla 12, dicho incremento se
podra realizar, en el caso de apoyos de menos de 15 cm de largo localizados a mas
de 8 cm del extremo (fig. 56).

o) Deflexion

Los cilculos de deflexién se deben hacer a partir de un andlisis de tipo elastico
tomando como base los valores del! mdéduio de elasticidad promedio E; g, (ref. 42).

Los efectos diferidos se tomaran en cuenta multiplicando la deflexién inmediata,
debida a 1a parte de 1a carga que actie en forma continua por 1.5, si la madera se
considera en condicién seca (CH=18% £ 2%), y por 2.0, si se considera en condicién
humeda (CH)18% = 2%). Los efectos diferidos a que hace mencién las NTC se
comentan de manera amplia en la ref. 42.

De acuerdo a las NTC, las deflexiones calculadas tomando en cuenta los efectos a
largo plazo no deberdn exceder de los siguientes limites:

a) Para claros menores a 3.5 m, una flecha vertica!l igual

L
B orrne = _546 {(4.19)

si no se afectan elementos no estructurales

APERM = L (4.20)

si se afectan elementos no estructurales

b) Para claros mayores a 3.5 m, una flecha vertical igual

Bopcrs = 2ﬁo + 05em (4.21)

si no se afectan elementos no estructurales
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si se afectan elementos no estructurales

+ 0.3cm
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(4.22)



4.4 APLICACIONES
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Revision de la seguridad estructural de una boveda de

APLICACION 4.2.7
canoén por peso propio.

DATOS

FRANJADE LONGITUD UM TARIA

Geometria: béveda
semicircular

Didmetro: 16.00 m
Espesor t = 1.00 m

Material: mamposteria de

— tezontle
— A,
e Tm PV = 1.60 ton/m®
- fm = 300 ton/m?

CALCULO DE LAS CARGAS ACTUANTES

Puesto que el andlisis es similar al de un arco, se determinan las cargas que actuan
por peso propio en una franja de la béveda de 1 m de longitud. Para calcular estas
cargas se divide el arco en dovelas como se muestra en la fig. i.

OCOVELAS

Fig. i
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Una vez dividida la seccién en dovelas, se determina el peso de cada una de ellas.
Para ello, se calcula el volumen de cada una y se multiplica por el peso volumétrico
del! material. Debido a que la carga es simétrica,basta con calcular la mitad del arco.

El aspecto mas laborioso de esta parte del cdlculo reside en determinar el drea de las
dovelas. Por simplicidad se puede trazar el arco a escala en una cuadricula milimétrica
y contabilizar el ndmero de cuadritos que abarca una dovela. Después, tomando en
cuenta la escala propuesta se calcula el drea de la dovela.

Siguiendo el planteamiento anterior se obtuvieron las siguientes cargas (fig. ii).

Dovela Area (m?) VO'AJI’T;(E?N{:'“:) Ca\;g: ’(;\(;n)
1 1.39 1.39 2.22
2 1.44 1.44 2.30
3 1.55 1.55 2.48
4 1.81 1.81 2.89
5 2.50 2.50 4.00
400 289 248 23 222 222 2230 240 288 4 00 ton

N

Fig. ii
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TRAZO DEL POLIGONO DE FUERZAS Y DE LA LINEA DE PRESIONES

El poligono de fuerzas Nno es otra cosa Mas que un sistema de fuerzas
colineales, cuyos vectores estadn definidos por los pesos de cada una de las
dovelas.

Una vez dibujado el poligono de fuerzas se propone un polo en una posicion
arbitraria; cuando el arco y las condiciones de carga son simétricos, conviene
ubicar el polo en un eje horizontal que pase por el centro del poligono de
fuerzas para reducir el numero de iteraciones.

Con !neas rectas (rayos polares) se unen el polo y los extremos de cada uno
de los vectores de carga para formar el pollgono de fuerzas como se ilustra en

la fig. iii.

4 00

23

222

POLO
222

Rayos polares
4 00

Fig. iii
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Se dibuja el arco a escala y se trazan las Ilneas por donde pasan las fuerzas
como se indica en la fig. iv.
En el arco dibujado a escala se trazan lineas paralelas a los rayos polares como
se indica en la fig. v, la unién de dichas lineas conforman lo que se llaman
llneas de presiones.
Una vez dibujada la Iinea de presiones se debe revisar que ésta se ajuste, en la mayor
medida posible, al eje centroidal del arco; si esto no ocurre habrd que mover la
posicién del polo para obtener una mejor aproximacién, el proceso concluye cuando
la Iinea de presiones logra su mejor ajuste al eje centroidal del arco.

N

R LI T Reusey AU AUV

248 230 222 222 2

N

ceceeoNeerie e ——— 8

RRRARRREAEIEE e -]

Fig. iv



20 230 2 22 N 2

28

W0

Fig. v



La linea de presiones obtenida finalmente para el sistema de cargay ¢l poligono de fuerzas correspondiente se muestran

en la fig. vi.

Fig. vi
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fuerzas en el arco corresponden con la magnitud de los rayos polares:

Las

N1 = 16.60 ton/m
N2 = 13.40 ton/m
N3 = 11.40 ton/m
N4 = 10.20 ton/m
N5 = 9.40 ton/m
N6 = 9.20 ton/m
N7 = 9.40 ton/m
N8 = 10.20 ton/m
N9 = 11.40 ton/m

N10 = 13.40 ton/m
N11 = 16.60 ton/m

REVISION DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL

Una vez obtenida la linea de presiones, se selecciona la excentricidad mas critica, para
posteriormente evaluar la capacidad de carga de la cubierta.

Para este ejercicio la excentricidad critica se presenté en N2 con un valor e=11.20
cm.

-Capacidad de carga de la cubierta

fm (0.8t - 2e)

Pa
300(0.8 X 1.00 - 2X0.112)

Pr

P, = 172.80 fon/m

-Factor de seguridad

Para esta excentricidad pasa una fuerza axial N2 = 13.40 ton/m, por lo que el factor
de seguridad es el siguiente.

La cubierta no tiene problemas ante peso propio, ya que se tiene un margen de



seguridad amplio.

El método del poligono funicular, aunque laborioso, resulté practico para definir tanto
la Ilnea de presiones, como la carga que actua en cada parte del arco.
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° APLICACION 4.4.2 Céiculo de los esfuerzos qQue se generan en una boveda

semiesrlérica ante /8 accion de sSu peso propio.
DATOS

: i - N a=500m

! ) 1 f=500m

: ' espesor de la cubierta

. ! t =090 m

: 1

! . ' aterial = ladrillo

i ! PV = 1.5 ton/m?

: fm = 1500 ton/m?

i i _

; A

i CALCULO DE LOS ESFUERZOS QUE OBRAN EN LA BOVEDA

- -Radio de la béveda

Puesto que es una béveda semiesférica a =f =R, por lo tanto
R =500m

-Carga
W =PV Xt = 1.50X 0.90
W = 1.35 ton/m?

Esfuwevzos meridionales

En la clave ¢ = O°

i
!
i
i
!

7- WH _ 135X
2 2

-T = 3.38 ton/m

I . e
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Para evaluar el esfuerzo meridional en la clave, la fuerza por unidad de paraleio, T, se
divide entre el espesor de cubierta. Esto es:

3.38 _ 338

7. =
S 1mxXx090m 0.90m?

75 = 3.76 ror¥m? Compresién

En la base ¢ = 90°

T =WR = 1.35X65

T = 6.75 ton/m

Dividiendo la fuerza por unidad de paralelo, T, entre el espesor de la cubierta, el
esfuerzo, Ts, en ia base de |a cubierta es:

6.75
0.9 m?

L

Compresién

7, = 7.50 rordm?

Esfuevzos anulares
Debido a que es una béveda semiesférica la magnitud de los esfuerzos anulares son
igusales a las meridionales.

En la clave @ = O°

He = 3.76 forym* | Compresién

En ia base @ = 90°



HMHy = -7.50 rtorym?

Traccién
puesto que: @ > 51° 49°

ESFUERZOS OBTENIDOS CON EL METODO DE ELEMENTO FINITO

Los esfuerzos meridionales y anulares que actuan en la clave y en la base de |a
cubierta, también se obtuvieron aplicando el método de elemento finito. Para ello, se
empled el programa SAP90 (ref. 43). En las figs. vii y viii se ilustran las distribuciones

de esfuerzos meridionales y anulares,

respectivamente. De acuerdo con esta

distribucién, los esfuerzos meridionales y anulares tanto en la clave como en la base
de la b6éveda son los siguientes:

Esfuerzos meridionales

En la clave

7. = 5.15 rodm?

€n la base

7, = 6.78 rorym?

Esfuerzos anulares

En la clave

Hg = 412 tokm?

En la base

#Hy = —7.00 tor/m?

Compresiéon

Compresién

Compresién

Traccién
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En la fig. vii se aprecia que los esfuerzos meridionales obtenidos a través del método
de elemento finito, son de compresién en toda la béveda, lo cual resulta coherente con
el planteamiento presentado en este trabajo. De acuerdo con el método de elemento
finito en una béveda semiesférica se define un plano neutro, donde |la parte de la
béveda que se encuentra sobre dicho plano, esta sometida a esfuerzos de compresion
v la que esta por debajo se encuentra sujeta a esfuerzos de tensién como se muestra
en la fig viii.Esto también resuita consistente con el planteamiento de la teoria de la
membrana, presentada en este trabajo.

Respecto a la magnitud de los esfuerzos, los meridionales, obtenidos mediante ia
teorfia de la membrana, resultaron en la base 10 por ciento superiores a los obtenidos
mediante el método de elemento finito, en tanto. que los de la clave resultaron ser
alrededor del 30 por ciento inferiores a los obtenidos con el método de elemento finito.

Los esfuerzos anulares en la base, obtenidos mediante la teorfa de la membrana
resultaron alrededor del 10 por ciento superiores a los obtenidos por el método de

elemento finito.

En la clave, los esfuerzos anulares obtenidos mediante la teoria de la membrana
resultardon ser alrededor del 10 por ciento inferiores a los obtenidos por el método de

elemento finito.



Esfuerzos ton/m?

10

1 -0

B
-4
= -
= ol
- 680

Fig. vii Esfuerzos meridionales



Fig. viii

Esfuerzos anylares

Esfuerzos ton/m?

X 107!
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APLICACION 4.4.3

Cdlculo de /os esfuerzos que se generan en una cupula ante
la accion de su peso propio.

DATOS

= 5.30m
spesor de la cupula
1.00m

Peso de la linternilla
P = 10 ton

Material:mamposteria de
tezontle

PV = 1.60 ton/m?

fm = 300 ton/m?

CALCULO DE LOS ESFUERZOS EN LA CUPULA, SIN CONSIDERAR EL PESO PROPIO

DE LA LINTERNILLA.

Los esfuerzos que se calculan a continuacién, se refieren a la base de la cubierta, por
considerar que es ahi donde se presentan los esfuerzos mayores.

-Radio

f. 4%+ £ _886%+ 5302
2f 2 X 5.30

R = 10.06m

-Angulo @q
2.97/2 = 1.485
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1.485
tan = = 0.147
Po =
®o =8.36°
-Angulo @
a 8.86
Sena = — = = 0.881
A 10.06
a = 61. 76°
@ = a-Po
@® = 53.40° Este angulo resulta superior al dngulo donde se ubica el plano
neutro, el cual es de 52.71°,
-Carga
w

PV Xt = 1.60 X 1.00
w

1.60 ton/m?

Esfuerzos meridionales

Cos
7, = WR CosPo @
Sen? ¢
7; = 1.60 X 10.06 Cos 8.36 X Cos 53.40
Sen? 53.40
Ty, =

14.73 ton/m

_ T 1473
" AamX1m 1m2

Para evaluar el esfuerzo meridional en la base de la cubierta, la fuerza meridional por
unidad de paralelo, T,, se divide entre el espesor de |a cubierta. Esto es:



7o, = 14.73 roym? Compresién

Esfuerzos anulares

Cos ¢, ~- Cos @
Sen? ¢

)

H, = WR( Cos @ -

H, = 1.60 X 10.06 ( Cos 53.40 - £2£8.36 - Cos 53.40
Serr? 53.40

H, = - 0.220 ton/m
De acuerdo con la convencidn de signos esta fuerza es de tensién, debido a que la
base de la cupula se encuentra por debajo del pano neutro, ya que @ > 52.71°.
El esfuerzo anular se obtiene dividiendo la fuerza anular, H,, entre el espesor de la
cubierta.

-~ -0.220

M., = =
=7 1m X 1m 1m?=2

Hg, = ~0.22 fordm? Traccién
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CALCULO DE LOS ESFUERZOS EN LA CUPULA. CONSIDERANDO SOLO EL PESO
PROPIO DE LA LINTERNILLA.

Esfuerzos mevidionales y anulares

® = o = 61.76°
7;:5._'___
R 211Sen? ¢
H, =-T,
_ 10 1
=

10.08 2I1Sen’? 61.78

T, = 0.20 ton/m

H; = - 0.20 ton/m

Dividiendo la fusrza entre el espesor de la clipula se obtienen los siguientes esfuerzos:
Esfuerzo meridional

Toe = 0.20 sorym? Compresion




Esfuerzo anular

Hg, = -0.20 rondm? Traccién

ESFUERZOS TOTALES EN LA CUPULA

Haciendo una superposicién de los esfuerzos calculados, se obtienen los esfuerzos
totales para la cubierta.

Esfuerzos meridionales

Ter = Tsy + Tsz = 14.73 4 0.20

Tsr = 14.93 tor¥m?

Compresién

Esfuerzos anulares

Her = Hgy + Hg, = - 0.22 - 0.20

- - 2
Hsr = -0.42 ronim Traccién

En este ejercicio el célculo de 1os esfuerzos se dividié en dos partes, en la primera se
obtuvieron los esfuerzos en la cupula sin considerar el peso de la linternilla y en la
segunda, se obtuvieron los esfuerzos que sélo genera el peso de la linternilla.
Postaeriormente, haciendo una superposiciéon de los esfuerzos, se obtuvieron los
esfuerzos totales que actuan en la cubierta.

En ia primera parte de este ejercicio el dngulo donde se ubica e! plano neutro, es
diferente al de las bévedas semiesféricas, por o que en este ejercicio, dicho anguio
se obtuvo igualando a cero la ecuacién 4.7. Asi el plano neutro quedd por encima de
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la base de la cupula lo cual llevé a3 obtener esfuerzos anulares de tensién en la base

de la cubierta.




§
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APLICACION 4.4.8 Revision de las vigas de madera de un sisterma de cubierta
plana, emmpleando los linearmientos de las NTC. Se trata de
un conjunto de vigas colocadas en paralelo, /1a separacioén,
S, entre una viga y otra es de 0.30 m.

DATOS

MURIO DE M AMPOSTERLA

VIQAS DE
MADE A

S=030m
Toom

9.4a0m

VIQA DE ARRASTRE (PWNO)

OE 20x 10cm f ] }
\I l CUBIERTA

MURO
DE

MAMPOSTE AlA

|t} ]
Lt ™
aom 7o00m ozom
®=100cm
_— ENLADRILLADO
RELLENO DE TERRAA
030 m I | A
ozom I [ ENLADFILLADO

VIGA DE MADERA (FINO)
20X 10cm
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PV madera = 650 kg/m?
PV tierra = 1200 kg/m?
PV ladrillo = 1500 kg/m?>

Viga de pino clase B segun las NTC
CH < 18 %

Dimensiones = 20 X 10 cm
Separacién = 0.30m

Espesor del relleno de tierra
e = 0.30m

Espesor del ladrilio
e = 1.00cm

Carga viva = 100 kg/m? Carga destinada a cubiertas y azoteas con pendiente no
mayor de 5 por ciento, de acuerdo al Reglamento de
Construcciéon para el Distrito Federal.

Se desprecian los efectos de pandeo

CARGA

Enladrillado 1500 X 0.30 X 0.01 = 4.50 kg/m
R. de tierra 1200 X 0.30 X 0.30 = 108.00 kg/m
Enladrillado 1500 X 0.30 X 0.01 = 4.50 kg/m
V. de madera 650 X 0.20 X 0.10 = 13.00 kg/m

Carga muerta
Carga viva 100 X 0.30

130.00 kg/m
30.00 kg/m

tn

Total = 160.00 kg/m

W= 1.60 kg/cm 1




CLARO DE CALCULO
Condicién de apoyo: simplemente apoyada

por ioque: L = 7.00 + 0.20 = 7.20m

oo |

123

REVISION POR FLEXION

-Momento Jltimo

2 2
M, = Lo 1.4y - 1O TTZOT xqg

M, = 145152.00 kg-cm

-Esfuerzo permisible

M; = Fpf S@
f., = ¥, (Kh Kd Ke Kp KcIl)

. = 100 kg/cm? (tabla 5)

Factores

Kh = 1.00

Kd = 1.00

Ke = 1.15

Kp = 1.00

Kcl = 0.80 por desconocimiento de valores experimentales.
f, = 100 (1.00 X 1.00 X 1.15 X 1.00 X 0.80) = 92 kg/cm?
s-0F _ 10 ’;202 = 666.67 cm?®

My = 0.80 X 92 X 666.67 = 49066.91 kg-cm



M, < M, por lo tanto no pasa por flexién.
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DEFLEXION

-Deflexién admisible
L 720
A = 0.5 + = 0.5 + ==
e 240 240

Apcrea = 3.50 cm
-Deflexién calculada

Carga permanente Gltima
W = 1.4 X 1.30 =1.82 kg/m

Carga no permanente Gltima
Wyy = 1.4 X 0.30 = 0.42 kg/m

5 WML
A= 2
384 £/

3
/=b"'a= 10 X20° _ g666.67 cm®
12 12

E = 80 000 kg/cm?® (tabla 5)

Bajo carga permanente

5 1.82 X 720%
A = ——— = 11.84 cm
©¥ 384 BOO0O0 X 6666.67

Bajo carga no permanente

5 0.42 X 720*
Doy = — =276
384 80000 X 6666.67 em

By = 1.858.0, + Ay
Oy = 20.67 cm

[PPSR
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Ac > Apegrea POr 1o tanto la deflexién es excesiva.

REVISION POR CORTANTE

~-Cortante uditimo

=%V(L—2d)x1.4

180 (720 -2 x20) xX1.4

Q
N

V, = 761.60 kg

-Cortante resistente

_ Frt, 4
A s
f, = f'vy (Kh Kd Ke Kr Kv)
f'vo = 15 kg/cm? (tabla 5)
Kh = 1.00
Kd = 1.00
Ke = 1.15
Kv = 2.00
Kr = 1.00
fuo = 15 (1.00 X 1.00 X 1.15 X 2.00 X 1.00) = 34.50 kg/cm?
Vo = 0.7 X34.50 X 10 X 20
” 15

Va = 3220 kg

Va > V, por lo tanto pasa por cortante.

et i i



126

APLASTAMIENTO
-Céaiculo de la fuerza de aplastamiento

A, = % (1.4)

1.60 X720
R[/: ~——2'——’ X 1.4

R, = B06.40 kg

-Aplastamiento resistente.

Na = FafuA,
t'., (Kh Kd Ke Ka)

fm = ~
t’'., = 40 kg/cm? (tabla 5)
Kh = 1.00

Kd = 1.00

Ke = 1.15

Ka = 1.00

foo = 40(1.0X 1.0X 1.15 X 1.0)
f., = 46 kg/cm?

de la superficie de apoyo
20X 10 = 200 cm?

= 0.90 X 46 X 200
N = 8280 kg

v

Ng R por {o tanto pasa por aplastamiento

Aunque las vigas sean capaces de resistir el cortante y el aplastamiento en sus
apoyos, las vigas son inseguras ante las cargas gravitacionales, puesto que no
satisfacen los efectos de flexién y deflexién, que son los aspectos primordiales que
deben cubrir dichos elementos de acuerdo a 1a ref. 4. Esto se debe a que el relieno de

tierra constituye una carga severa para la cubierta.




CAPITULO B

COMENTARIOS Y CONCLUSIONES

A partir de la informacién que se recopil6 sobre los antecedentes de estas
construcciones, se tienen los siguientes comentarios y conclusiones:

Es importante preservar las construcciones coloniales, las cuales constituyen
un patrimonio invaluable, no sélo para la nacién, sino también para Ila
humanidad, ya que son testimonio de las creaciones artisticas y culturales
desarrolladas en Europa durante la edad media y el renacimiento. Ademas,
todavia se puede hacer uso de muchas de ellas que actualmente se encuentran
subutilizadas buscando con ello, que sirvan de infraestructura para el desarrollo
econédmico del pafls tal como sucede en algunos palses de Europa.

- Los elementos que conforman el esquema estructural de estas construcciones
son: columnas y muros como elementos de soporte y bévedas de cafidn,
bévedas semiesféricas, clipulas y cubiertas planas como sistermas de cubierta.

- Los materiales que se emplearon en la construccién de estos mMonumentos
fueron por lo regular mamposterfa, cantera, madera y adobe. La mamposteria
y la cantera se usaron en casi todos los elemmentos estructurales, en tanto, la
madera se empled esencialmente en cubiertas planas, el adobe tuvo poca
aceptacion, sélo se usé en los muros en un numero limitado. La informacién
que se tiene sobre las propiedades mecanicas de los materiales es aun reducida,
por ello, es necesario dedicar un esfuerzo mayor a su estudio para tener una

vision mas amplia y concreta sobre sus propiedades mecanicas.

El esquema estructural que presentan estas construcciones es por gravedad, ya
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que las acciones externas a las que se ven sometidas, son absorbidas por los
robustos muros laterales, columnas y contrafuertes.

Los monumentos de la ciudad de México han resultado ser mas vulnerables a
los asentamientos del suelo que a una excitaciébn sfsmica, mientras que
monumentos de entidades préximas a los epicentros como Chiapas y Oaxaca,
entre otros, son mas vulnerables a la accién del sismo qQue ante posibles

deformaciones del suelo.

En lo concerniente al comportamiento estructural de los muros, se encontraron
diversos estudios interesantes, los cuales son producto de las observaciones y
experiencias derivadas de los trabajos de rehabilitacién realizados en construcciones
de este tipo. Las conclusiones que se derivan de la revisién de dichos estudios sor las

siguientes:

Ante la accién de la carga vertical los esfuerzos a compresidn se encuentran,
aproximadamente, a un 20 por ciento de la resistencia del material. Esto se
atribuye fundamentalmente a las dimensiones bondadosas de la seccién
transversal que guardan y a la excelente concepcién estructural que se tenia

sobre las construcciones.

Ante la accién de 13 carga lateral que actua en el plano del muro, se encontrd
que éstos sufren agrietamientos diagonales, los cuales se ven favorecidos por
la presencia de huecos para puertas y ventanas. En la direccién perpendicular
al plano de! muro se identificaron cuatro mecanismos de falla, los cuales estan
en funcidn de la unién que exista con las cubiertas y los muros adyacentes.

Los muros sufren deformaciones angulares en su plano cuando estdn apoyados
sobre un terreno blando, presentando un mecanismo de falla similar al de un
muro que se somete a una pruebade compresidon diagonal. Se ha detectado que
este fenémeno puede ir acompanado del alabeo del muro, el cua!l tiende a

separario del resto de la estructura.

Los desplomos que sufren este tipo de muros en la direccion perpendicular a su
plano son producidos por hundimientos diferenciales y empujes de cubierta. Los
dafnos que estos presentan, son agrietamientos horizontales cerca de su base.

De los criterios para evaluar la seguridad estructural de estos muros se concluye lo
siguiente:

€l reglamento UBC proporciona esfuerzos permisibles cuya magnitud es similar
a la de los esfuerzos que prevalecen en los muros de estas construcciones,
aunque dicho reglamento se refiera a una mamposteria artificial.
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- Los valores de deformacién angular que recomiendan algunos autores, estan
referidos a muros de mamposteria artificial, por lo que dichos valores no se
pueden considerar como representativos de los muros coloniales. Por
consiguiente, se recomiendarealizarinvestigaciones que permitandefinir valores
de distorsiodn angular tolerables para este tipo de muros.

- Para evaluar la seguridad estructural de muros desplomados Heyman limita la
resultante de las cargas que obran sobre dicho muro. al tercio medio de su
base. Este criterio resulta conservador ya que no considera las condiciones de
apoyo nilaresistenciadel material. Por consiguiente, se recomienda profundizar
mas sobre este tema, para disponer de herramientas que permitan evaluar el
desplomo tolerable en este tipo de muros.

Las conclusiones que se obtuvieron respecto al comportamiento estructural de las
columnas son:

- Las columnas ante la accidén de {a carga vertical mantienen un estado uniforme
de esfuerzos a compresién cuya magnitud esta por debajo del 25 por ciento de
la resistencia del material, esto se debe a las grandes secciones que tienen
estos elementos y a la concepcién adecuada del sistema estructural.

- La carga lateral producida por las cubiertas no es relevante sobre las columnas,
debido a que los contrafuertes toman los empujes de dichas cubiertas. Sin
embargo, ante la accién del sismo estas columnas suelen presentar
movimientos relativos, debido a que el sistema de cubierta no funciona como
diafragma rigido.

- Los desplomos que sufren las columnas es causado fundamentalmente por
hundimientos diferenciales.

Las conclusiones que se tienen, respecto ala forma de evaluar la seguridad estructural
de este tipo de columnas son las siguientes:

- Para evaluar la capacidad de carga de las columnas se encontraron criterios
interesantes; como el del reglamento UBC para evaluar la carga maxima
permisible; el criterio de Chapman-Statford y el de !as secciones planas, estos
Jltimos calculan los esfuerzos permisibles considerando la excentricidad de la
carga vertical. Estos criterios dan esfuerzos cercanos a los que prevalecen en
estos monumentos.

- Para evaluar los desplomos permisibles, se adoptaron los mismos criterios que
se emplearon para los muros.

De los trabajos consultados sobre el comportamiento estructural de los sistemas de
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cubierta se concluye lo siguiente:

- La forma de las cubiertas de superficie curva (bdvedas y cUpuias) permite que
ante la accidn de! peso propio s6lo se generen esfuerzos de compresién de
magnitud moderada. En las cubiertas planas, el comportamiento estructural
depende de las vigas de madera.

- Ante la accién del sismo las cubiertas de superficie curva experimentan ciertos
mecanismos de falla; de esta manera las bévedas de canén sufren
agrietamientos wverticales en la seccién transversal, lo cual se atribuye
fundamentalmente 3 la variaciéon de ciaro que sufren sus apoyos durante una
excitacién sismica; Las bdévedas semiesféricas vy cuUpulas presentan
agrietamientos diagonales y otros paralelos al plano de su base.

- Las cubiertas planas trabajan en una direccién con poca o nula accién de
diafragma, por lo que ante la accidén del sismo la cubierta no se mueve de
manera solidaria con los elementos de soporte.

- En cubiertas de superficie curva se identificaron diversos mecanismos de
deformacién que producen agrietamientos cuando los apoyos de este tipo de
cubiertas sufren asentamientos diferenciales.

- Las cubiertas planas suelen ser poco vulnerables a los hundimientos
diferenciales, sin embargo cuando estos son excesivos se corre el riesgo de
perder total o parcialmente el apoyo de estas cubiertas.

De los criterios que se consultaron para evaluar la seguridad estructural de estas
cubiertas se concluye lo siguiente:

- En las bévedas de candén el método del poligono funicular constituye una
herramienta Util para conocer la magnitud vy la excentricidad de la carga interna
que actua en ella. Sin embargo, el auge de las computadoras ha permitido el
empleo de métodos mas refinados para el mismo objetivo.

- Para evaluar la capacidad de carga de las cubiertas planas se propone emplear
las disposiciones de las NTC para madera. Es importante aclarar que dicho
reglamento no contempla el estado de degradacién que tienen estas cubiertas
por el intemperismo sufrido a lo largo de su vida, por lo que dichas
disposiciones sdélo servirdn para tener una estimacién de la carga que puede
tomar estas cubiertas ante la accién de la carga gravitacional.

- En bévedas semiesféricas y ctipulas las expresiones de la teoria de la membrana
para evaluar los esfuerzos que actuan en dichos elementos, proporciona una
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aproximacioén satisfactoria sobre el comportamiento estructural, sin embargo no
se deben perder de vista las hipdtesis en las que se basan las expresiones

presentadas en este trabajo.
En términos generales este trabajo sirvié para tener un panorama general sobre el
comportamiento estructural de estas construcciones. Ademas se encontré que los

avances sobre el conocimiento de este tipo de construcciones es aun reducido, sin
embargo actualmente en distintas partes del mundo se estadn haciendo esfuerzos por

conocer su comportamiento estructural.
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Tabla 1. Propiedades mecdnicas de algunos especimenes de mamposterfa de tezontle unido con mortero a base

de cal y arena.

ENSAYE k;l':m' l:la'n’ Il:l::nm' v Vrows h k:/:r-n’ kuﬁ:‘m‘
1 e 4,651 wreemaennens | 0.00690 | 0.00166 674.0 1402.0
2| e B8.210 | ~eemeeees 0.00122 0.00049 6733.0 8163.0
3 38.5 omermeenae 19190.0 0.0902 8801.0
4 38.1 eoreecneeee | 323520 0.1930 13559.0
5 29.6 | oo 12169.0 0.4095 4317.0
6 24.0

fm  Resistencia a la compresién

Vi  Esfuerzo cortante mdximo

Em  Mddulo de elasticidad de fa mamposteria evaluando entre 0.3 y 0.5 de fm
u Relacién de Poisson

Vet Deformacién angular para el esfusrzo cortante méximo

A Deformacidn angular correspondiente a un esfusrzo de 0.5V

G, Mddulo d rigidez correspondiente v,

G,  Mddulo de rigidez correspondients a un esfuerzo de 0.5V en pruebas de compresién diagonal, en prusbas de compresidn simple
G, =E 120 +p))

Ensayes 1 y 2 corresponden con prusbas de compresién diagonal
Ensayes 3, 4, 5 y 6 corresponden con prusbas de compresion simple



Tebla 2. Propiedades mechnicas de ia cantera.

Resiowrcia a o Powo Mbdudo de Modo
Moterlel compresién volumétrico Basticided do
hglem’ tonim ton/m? Poisson
Cantera. columna 252,002 ,
sillares inforiores 321.00 200 1500,000 0.30
Canters. columna 80.51a
silaves superiores 112.96 200 400,000 0.25

Nota: Estos resuitados se obtuvieron de ensayes de nicleos extraidos en aigunas columnas de la Catedral metrpolitana {ref. 16).




Toble 3. Estuerzos permisidies en elementos de madera de acuerdo con especificaciones de s Secretarls de Obras
Publicss, 1968. Estructuras en

ambiente seco bajo cargas con una duracién normal de 10 afos. Las
unidades estdn en kg/cr?,

* Paralelaments a Ia fibra
—

Compresién
X X Modulo de
Comp. Cortante norg:l:la sasticided

ESPECIE Calided Flexién" Tension"

Pino blenco (P.
arizonica)

Pino lacio
{P. ¥ 60 55
michoscana)

18
85 000
50 6 18
Pino

ayacahuite

Pino pristo
P
chihushuana)
iP.
douglasiana)

Pino real
[P. sngeimanni)
{P. herrerai)

Chalmgite 2
blanco 1a 90 75 70 8.0
{P.

mantezumae) 2a 0 65 60 8.0 2
(P.

Pssudostrobys)
(p. strobus
chispenis)
Cedro

90 000

90 000




Tabla 3. Estuerzos permisibles en elementos de madera de acuerdo con especificaciones de la Secretarla de Obras
Puiblicas, 1968. Estructuras en ambiente seco bajo cargas con una duracién normal de 10 afos. Las

unidades estan en kg/cm’. {continuaci6n)
* Paralelamente a la fibra
Compresitn
ESPECIE Colidad Floxién" Tensién" Comp.* Cortante* | normelala Modudo de
elasticidad
fibra

Pino chino

1a 100 85 80 g 20 100 000
Qcote chino
{P. teiophila) 2 75 70 65 9 20 100 000
Pino blanco 1a 10 %0 85 9 25 100 000
{P. durangesis}

1

Pinabets % 85 75 10 9 25 00 000
Bca’i i 1a 130 10 100 10 30 100 000
(Cordia 2 100 % 80 10 30
gerascanthus}
Cocolte
Dzaldn

1a 120 100 95 10 255
Guayacdn

28 90 85 75 10 255 100 000
Jobo
Encino 13 120 100 95 10 25

2 % 85 75 10 255 100000
:‘6’:3":"’ a 150 125 15 12 30 10000

e oo 2 10 105 95 12 30

guatemaliensis)




Tabla 3.

Estuerzos parmisibies en slementos de madera de acuerdo con especificaciones de ia Secretarls de Obras
Publicas, 1968. Estructuras en ambiente seco bajo cargas con una duracién normal de 10 afios. Les

unidades estén en kg/cny. {continuacién)
* Pacalelaments a {a fibra
X r X X prosié WMidulo do
ESPECIE Callded Flaxién Tonelén* Comp. Cortante” | nomalals dastcided
fibra
2potile
" 135 110 100 10 L]
{Frythroxylon 110 000
wipticum) r] 100 95 80 10 2%
Tabla 4.  Esfuerzos & compresién obtenidos en condiciones de servicio en algunos muros de construcciones
coloniales.
Conetruccién Material Esfuerzo ectusnte en o muro {kg/cm’)
Catedral metropolitana mamposterfa de tezontie 5.50
Sagrario metropatitano mamposteria de tezontle 6.40
Torre surponiente de la Catedral
metropolitans mamposteria de tezontle 454
Ex-convento de Santo Domingo de mamposteria de piedra tipica de la 4%
Guaman, Oaxace region )




Tabla 5. Valores especificados de resistencias y modulos de elasticidad de madera
de especies conlferas (kg/cny’), de acuerdo con /las Normas Técricas
Complementerias para diseffo y construccion de estructuras de madera.

CLASE CLASE
A B
B Flexion ., 170 100
Tensién paralela a ' 1185 70
ta fibra
Compresién | S 120 95
paralela a la fibra
Compreasién e 40 40
perpendicular a la
fibra
Cortante paralelo a .. 1S 15
ta fibea
Médulo de Eoso 100 000 80 000
elasticidad
promedio
Moédulo de Eo on 65 000 50 000
elasticidad que
corresponds al 5°
percentil
Nota:
CLASE A, dera de alta resi ...,i. y con defectos de poca impaoartancia.

CLASE 8B, dera de diana r 1cia con defectos de mayor tamafio.



Tabla 6. Valores especificados de resistencias y mddulos de elasticidad de
maderas de especies latifoliadas (kg/crr’), de acuerdo con las Normas
Técnicas Complementarias para diserfio y construccion de estructuras de
madera.

GRUPO

Flexién £, 300 200 100

Tensién e 200 140 70
paralela a la
fibra
Compresién ' 220 150 80

paralela a la
fibra

Compresién f 75 50 25
perpendicular a
la fibra

Cortante [ 0 25 20 12
paralelo a la
fibra
Médulo de Eoso 160 000 120 000 75 000
elasticidad
promedio
Médulo de Eo.0s 120 000 85 000 50 000
elasticidad que

corresponde al
5° percentil

Nota:

Los tres grupos anteriores se dividen con base a los valores de su mdédulo de elasticidad
correspondiente al quinto percentil. €, ., para madera seca (aquella cuyo contenido de humedad es
=18 x 2 por ciento). De esta manera se dividen de la siguiente forma:

Intervalo de valores
de E, o (kg/cm?)

Grupo | > 120 000
Grupo Il 85 000 - 119 000
Grupo I S0 000 - 84 00O



Tabla 7. Factores de maodificacién por humedad (aplicables cuando Ch = 718% x
2%). k, de acuverdo con las Normas Técnicas Complermnentarias para

diserio y construccion de estructuras de rmadera.

Concepto k,,
Madera maciza de coniferas

Compresidén paralela a la fibra 0.80
Compresién perpendicular a la fibra 0.45
Cortante 0.85
Madera maciza de latifoliadas

Compresién paralela a la fibra 0.80
Compresién perpendicular a la fibra 0.45
Cortante 0.85
Mdédulo de elasticidad 0.80
Madera contrachapada

Flexidn, tensién, compresién paralela

y perpendicular a la cara, cortante a

través del grosor y en el plano de las

chapas 0.80
Mdédulo de elasticidad vy rigidez 0.85

Factores de modificacion por duracion de carga (aplicables para madera
maciza y madera contrachapadal,’” k, de acuerdo con /las Normas
Técnicas Complementarias para diserio y construccidon de estructuras de

Tabla 8.

madera.
Condicién de carga K,
Carga continua 0.90
Carga normal: carga muerta maés carga viva. 1.00
Carga muerta mds carga viva en cimbras, 1.25
obras falsas y techos (pendientes < 5%)
Carga muerta mas carga viva mas viento o 1.33
sismo, y carga muerta mas carga viva en
techos (pendiente =5%5%)
Carga muerta mas carga viva mas impacto 1.60

Nota: (1) No son aplicables a los mdduios de elasticidad,



Tabla 9. Factores de modificacion por peraite (aplicables & secciones que tengan
un peralte, d, menor o igual a 7140 mm), k,_, de acuerdo a las Normas
Técnicas Complementarias para disedo y construccion de estructuras de

madera.
Concepto kp
Flexién 1.25
Tensién y compresién paralelas a la fibra 1.15
Mdédulo de elasticidad 1.10
Todos los demA4s casos 1.00
Tabls 10. Facrores de modificacion por clasificacion para madera maciza de

coniferas, k., de acuerdo con las Normas Técnicas Complementarias para
diserfo y construccion de estructuras de madera.

Regla de clasificacion
segin NOM-C-239-198S k,

(1) Pera valores especificados de resistencia

Regia general (1) .80
Regles especiales (2) 1.00
Regle industrial (3) 1.25

(1) Pera valores de moédulos de elasticidad

Regla genera! (1) 0.90
Reglas especiales (2) 1.00
Regls industrial (3) 1.15

Notss:
) Aplic.blo a cualquiot seccion transversal especificada en la ref. 2 de las NTC para madera.
2 A # transversales panticulares: todas las de 38 mm de grosor y las de 87X87

mm v 87)(190 mm.
(&) Aplicable a secciones transversales de 38 mm de grosor Unicamente.




Tabla 7117. Relaciones d/b mdximas admisibles para las cuales puede tomarse ® =1,

de acuerdo a las Normas Técnicas Complementarias para disenio y
construccién de estructuras de madera.

Condicién de soporte lateral Relacién maxima d/b
a) Cuando no existan soportes laterales 4.0
intermedios
[}] Cuando el miembro se mantenga 5.0
soportado latoeralmente por ta
presencia de viguetas o tirantes
c) Cuando la cara de compresién del 6.5
miembro se mantenga soportada
lateralmente por medio de una
cubierta de madera contrachapada o
duela. o por medio de viguetas con
espaciamientos <61 cm
d) Cuando se cumplan las condiciones 7.5
de c) y ademdéas exista bloqueo o
arriostramiento lateral a distancia no
superior a 8d
e) Cuando tanto la cara de compresién 9.0
como la de tensién se mantengan
eficazmente soportadaslateralmente

Nlota: En todos los casos deberd existir soporte lateral en los apoyos de manera Que se /mpida la

traslacion y la rotacién de la viga.

Tabla 12. Factores de modificacion por tamario de la superficie de apoyo, k, de
acuerdo con las Normas Técnicas Complementarias para disernio y
construccion de estructruras de madera.

Longi- 1.5 2.5 4.0 5.0 7.5 10.0 15.0
twud de (=] =]
apoyo menor mas
(cm)

1 « 1.80 1.40 1.25 1.20 1.15 1.10 1.00

Nota: Este factor es aplicable solamente cuando la superficie de apoyo diste por lo menos 8 cm de

extremo del miembro.
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Detallie constructivo de Jas columnas de 12 Catedral de la ciudad de

México.
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Fig. 7 Boveda semiesférica.
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Fig. 17 Cambio de verticalidad de /os muros, causado por los empujes de una

boveds.
Contrafuertes
Fig. 18 Contrafuertes para contrarrestar /los empujes de las bovedas sobre los

muros.



Fig. 19 Pérdida del apoyo lateral del muro e incrermmento def claro de la bdveda,
producido por el peso, W, del contrafuerte y /la deformacion de un suelo
blando.

Fig. 20 Mecanismo de falla del muro ante una deformacion angular.
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Fig. 217 Esfuerzos que experirnenta un muro sobre su diagonal, cuando a éste se

/e somete a una prueba de compresion diagonal.
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Fig. 22 Flexion en e/ plano de!/ muro y en /a direccién perpendicular a éste
provocada por /a deformacion del/ suelo en la zona central.
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Fig. 23 Flexion en la direccion perpendicular al plano del muro debida a un
hundimiento diferencial.
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Fig. 24 Empujes de cubierta sobre los rmuros de apoyo y la presencia de
pindculos en construcciones goticas para contrarrestar este efecto.
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Fig. 26 Angulo de desplomo permisible que puede experimentar el muro, de
acuerdo a/ criterio de Heyman.
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Fig. 27

‘Resultante de las fuerzas debida al empuje, P, y al peso propio del rnuro,

W, que pasa por el tercio rmedio de /a base, para garantizar la estabilidad
del muro.
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Fig. 37 Columna adosada al muro (pilastra).
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Fig. 32 Configuracion del hundimiento diferencial del piso y desplormos de
columnas, registrados en la Catedral de la ciudad de México.
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Fig. 37

Grdfica de Chapman y Statford para evaluar /a carga mdxima que resiste
wna columna de mamposter/a.
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Grdfica de Chapman y Statford para obtener el factor de reduccion de
cargs.
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combinacidn de cargas; el empuje, P, y la carga gravitacional, W, Esta
combinacidn propicia que la resultante pase por el tercio medio de la
base.



Fig. 40 Movimiento de una columna ante un hundimiento en su base.
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Fig. 47 Tercio medio para diferentes secciones.
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Esfuerzo critico en funcidn de /a relacién de esbeltez.
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Fig. 46 Mecanismo de falla de las bdvedas de carfidn por mmovirnientos
horizontales de /os apoyos.
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Fig. 47 Poligono funicular que se coincibe como /a forma que adoptaria un cable

sometido @ un sistermma de fuerzas verticales y paralelas.
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Fig. 50 Esfuerzos internos, meridiano y paralelo, que se generan en una bdveda semiestérica.
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Fig. 53 Datos geomeétricos pars calcular Ios esfuerzos Que actuan en una cupula
Sin considerar la linternilla.

Lirternilla

Fig. 54 Datos para csicular los esfuerzos Que actuan en una cupula considerando
solemente lo carga de /a linternills.
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Fig. 55 Claro de céiculo pars una viga simp/emente apoyada de acuerdo a /as
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Situaciones en que es splicable el coeliciente de modificacion, Ka, de
acuerdo a las NTC para disefo y construccion de estructuras de madera.
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