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INTRODUCCIÓN 

B objetivo de este trabajo es exponer algunos conceptos basicos sobre el anAlisis y disel'lo pn naves industriales con 
elememos de concreto presfonado y acero estructural. 

En el primer capitulo se presentan algunos aspectos básk:os del diseno de naves industriales y muy particulllm8nte de 
acero estructural y de concreto presforzado. En el capitulo 2 se hace mención de las soílcitaciones que dan sobre una 
nave industrial, considerando que es importante tratarlas aún cuando no todas serán consideradas en el diseno de la 
nave industrial. El capitulo 3 y 4 muestra conceptos básicos pn el diseno de la nave industrial ya sean de acero 
estructural o de conaeto presforzado asi como tambien algunos aspectos cons1ructivos. Y finoonenie se desarrolla un 
ejemplo del analisis y diseno de la nave industrial de acero estructuraf o de coraeto presforzado, lo que permite al lector 
comprender los conceptos expuestos en este trabajo de manera practica. 

Este_ trabajo a desanoUar no pretende ser un tratado riguroso y ampr10 sobre el estud'10 del concreto presforzado y acero 
estructural y su aplicabilidad al diseno de naves industriales, pero si proporciona al lector una in1roducci6n a los 
principios y procedimientos de análisis y diseno de la estructura de éstos. Para fomenta" la construcción en acero y 
concreto presforzado y apoyar la fuerza creativa de ingenieros y arquitectos. Dada la demanda de este tipo de 
estructuras y la poca información académica del ingeniero a nivel licenciatura, se presentara este trabajo como una 
lectura alternativa y complementaria a las materias que se imparten en la Facultad de lngenierfa 

Agradezco la valiosa ayuda del Dr. Eduardo Reinoso Angulo quién personalmente revisó es1B trabajo, y del M.I. Enrique 
Martlnez Romero de quien aprendi gran pate de lo que en este trabajo presento. 

¡¡¡ 

Jaimes Ttllez llguel Angel 
Ciudad Universitaria, D.F. México 



Capitulo 1 

Aspectos Básicos 

Este capitulo tiene como obje1ivo proporciona- al disef\ador elementos fundamentales para el análisis y diseno de naves 
industriales construidos con elementos de concreto presforzados y de acero. 

1.1 Estructuraci6n de Naves Industriales 

Existen diversas fonnas de concebir la estructura resistente de una Nave Industrial, y el proyectista de ta misma debe 
saber cuál es, en cada caso, 1a más conveniente. 

En su decisión deberá pesar diversos factores, entre los que citaremos los siguientes: 

• La fonna y las dimensiones del terreno. 

• El terreno de cimentación, con la posibifidad de que se produzcan o no importantes asentamientos diferenciales. 

• El uso a que vaya a ser destinada la Nave lndusbial. 

• la velocidad de ejecución. 

• La situación económica 

En to que sigue vamos a tratar de exponer los principales esquemas estructurales, procurando senalar sus ventajas e 
inconvenientes. 

Naturalmente, en un Nave Industrial, podrlm resolverse unas partes con un esquema estructural y otras con otro. 

1.1.1 Esquemas estructurales 

Fundamentalmente, todos tos tipos estructurales están formados por: Columnas, que apoyan sobre la cimentooión; 
trabes, que cargan sobre las columnas, y cubiertas armadas, que transmiten sus cargas a las trabes. Algunas trabes 
también pueden transmitir su reacción, por uno o por sus dos extremos, no a una columna sino a otra trabe. 

También puede ocurrir que alguna columna no llegue a la cimentación, ya sea porque esti colgada, o porque descanse 
en un elemento en flexiOn (trabe). 

Las diversas fonnas en que pueden quedar enlazadas las trabes y las columnas dan lugar a los diferentes tipos de 
estructura. 

a. Estructuras totalmente isostiticas 

Es el tipo de construcción más utilizado. Es, quizá, el de mayor rendimiento en taller y en montaje y, por consiguiente, el 
de menor costo por kilogramo de acero de obra terminada 

En este tipo de estructura las columnas están sometidas fundamentalmente a compresión y las vigas se a'ticulan sobre 
ellos, no importando cuál sea su dirección en el plano horizontal, por lo que este tipo es de la mayor flexibilidad en lo que 
se refiere a las necesidades él'quitectónicas. 
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Los soportes de las óiveraas plantas poí su forma de enla:e, pueden considerarse también articulados unos con otros y 
en la base. 

La estructura, asl concebida, es un mecanismo, por lo que, para oponerse a los esfuerzos horizontales producidos por 
sismo, viento, u otras causas, han de disponerse unos elementos estructurales capaces de resistir estas soflCitaciones 
como son los pOrticos de frenado. 

El cálculo de las trabes se realiza en la hipótesis de viga articulada en sus dos extremos aunque, los nudos puedan 
transmitir un cierto momento flector. Un ejemplo de esto son las Trabes STT que se calcufaan para la nave de 
Presforzado. 

Los soportes se pueden también calcular como articulados en sus dos extremos, con carga axial la mayor parte de las 
veces y con su carga excéntrica en algunos casos. 

b. Estructuras con vigas continuas 

Cuando sea posible, es generalmente recomendable adopta' una disposición de viga continua, porque se obtienen 
considerables economías de acero y reducciones de flecha notables, como se presenta en este caso la trabe caml 

Las mayores complica;iones de c~culo y de ejecución en taller y montaje, con el consiguiente aumento del precio del 
kilogramo de estructura tenninada, queda, en muchos casos, compensada por la economla de peso. 

c. Estructuras de marcos con nudos ñgidos 

En este tipo de estructuras los soportes y vigas que concurren en un punto forman un nudo rlgido. Es decir, las 
tangentes a las directrices de las diversas piezas (colunma o vigas) mantienen ángulos invaiables, después de la 
deformación. 

Este tipo de estructura, ademés de tener la ventaja de que pueden los marcos resistir los esfuerzos horizontales en la 
dirección de su plano, suele ser de ~ rendimiento, paa grandes claros, que sus equivalentes de nudos élticuJados o 
de vigas continuas. 

Entre los inconvenlentes de su empleo está el que, en estas es1ructuras, tiene mayor repercusión la existencia de 
asientos diferenciales. 

Por otra parte, la ejecución y el mont9e es más complicado y más cao que en los casos anteriores, debido a los detalles 
constructivos como sucede en ta nave de Presforzado que se presenta en el Capitulo 5, que en la áirecciOn longitudinal 
forma un marco con nudos rlgidos. 

1.1.2 EstabiDdad Horizontal 

Los tipos estructurales a que nos hemos referido en los incisos a y b anteriores, no son capa:es de resistir esfuerzos 
horizontales. Si las uniones entre vigas y soportes fueran verdaderas rótulas, la estrucb.lra, més que tal, serla un 
mecanismo. (En la realidad los nudos pueden resistir pequenos momentos, pero es incapaz de aseglJJcr la estabiHdad de 
asegtnr la estabilidad de la Estructtra). 

Es, por consiguiente, necesario establecer algunos elementos que puedan hacer frente a los 8f111ujes horizontales que 
prodta;en el viento y los sismos. 

En caso de viento, éste actúa directamente sobre la fachada y, nonnatmente, ésta es capaz de transrritir la presión del 
viento al sistema de cubierta 

Los sistemas de cubierta. en su plano, deben ser capéaS de lransnútir las fuerzas slsmicas o de viento actuantes a los 
elementos o sistemas sismoresistentes, comúnmente marcos, armaduras biangulares o muros estructurales. Cuando se 
logra este objetivo, se dice que existe la "acción de diafragma" que puede ser flexible o r!gido y suele considerarse, en la 



practica, como un sólido no deformable. Basta, por consiguiente, que estén enlazados a unos elementos verticales 
capaces de transmitir al terreno el empujé del viento, para conseguir la estabilidad horizontal de la Estructura 

Estos elementos verticales como mencione anterionnente pueden ser, fundamentalmente, de tres tipos: 

1) Armaduras tr11ngulares metlllicas. 
b) Marcos de nudos rfgidos. 
e) Muros de concreto. 

Cuando se utiliza los elementos de los tipos a) o e), se presenta el problema de encontrar una parte de la estructura en 
la que la coloca:ión de los mismos no perturbe la función de la Nave Industrial. 

En los casos en que ninguna de estas localizaciones sea posible, es cuando se encuentra el proyectista oblígado a 
adoptar el tipo b) que, econ6micarnente, suele ser más costoso. 

Como se ha dicho anteriormente, los sistemas de cubierta suelen ser elementos lo suficientemente rígidos en su plano 
como para referir el empuje de viento, que reciben de las fachadas, a los contravientos o armaduras de contraviento, 
marcos de nudos rlgidos y muros de concreto situadas en planos verticales. 

Las armad1Uas de contraviento están constituidas, en su forma más general, por tres clases de elementos diferentes: 

• Conectores, •e· 
• Montantes, ·m· 
• Diagonales, "dº 

Para el cálculo de las columnas es necesario superponer, a los esfuerzos que se deduzcan por efecto de viento, lo que 
puedan correspondel1es por su posible función de columnas de la Nave Industrial, teniendo en cuenta, naturalmente, el 
coeficiente de seguridad que, corresponde a esa hipOtesis de carga. los Montantes, ·m•, deben calculine teniendo en 
cuenta que puede existir, además de la compresión o tensión que le induce el efecto del viento, la flexión propia que, 
como vigas, les corresponde. 

Debe observarse que et pandeo en el plano horizontal quedara. generalmente, impedido por el entramado que apoye 
sobre dichos montantes. 

Los soportes son también elementos lineales o piezas pnsmáticas solicitados principalmente a compresión, y a flexiOn 
pequena o nula. 

Su dimensionamiento, ha tenerse en cuenta la posibilidad de pandeo. 

La forma de obtener los perfiles que constituyen un soporte una vez determinados, se indica por. 

• El tipo de acero o de concreto y el caso de carga. 
• La longitud de soporte. 
• La carga axial. 

Por razón de su facilidad de enlace con los diagonales, y para que estás ocupen el menor espacio posible en dirección 
perpendiculw al plano de la armadura, es una buena forma de sección la formada por dos perfiles canal. 

Los diagonales, •cr, cuando se disponen de cruz de San Andrés, pueden calcularse suponiendo que sólo actúa la que 
~ solicitada a tensibn. En esta hipótesis pueden admitirse esbelteces mayores que en compresión y, por consiguiente, 
elementos más planos que ocupan menos espacio en sentido horizontal. 

En general, los Naves lndus1riales son estructuras de uno o dos pisos que se usan principalmente con fines industriales 
(corro son las fábricas, almacenes, u operaciones de menudeohnayoreo}. Estos estructuras pueden estar compuestos 
de marcos de acero o tener un techo soportado por miembros de acero o de concreto presforzado que descansan 
sobre muros de ca-ga El esqueleto de acero o.de concreto reforzado de la estructura puede ser rlgido o articulado; 
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puede ser un arco con dos o tres aticulaciones, o puede ser un sis1ema de armaduras sobre columnas o bien un sistema 
de trabe sobre trabe. La armadura puede ser rlgida o nulada 

La estructura de una Nave industrial es un esqueleto trilfmensional, pero por lo general se considera riglda en un plano 
solamente. La estructura plana que se obtiene de considerar solamente los elementos principaes de la misma y/o la 
rigidez se llama marco. 8 ténnino "marcoº se usa en todas las estructuras ya sean rigidas, armaduras sobre columnas, 
elementos presforzados sobre columnas, u otros miembros, y que se utilizan para salvar el espaci:> en1re columnas en el 
plano pJincipal. La separ~6n entre marcos según la tercera dimensión constituye las crujlas. Las vigas de borde y de 
piso se usan para salvar las crujías en edificios de muchos pisos con trabes tendidas entre las columnas de los marcos. 

Sistema de Techo. 

~ techo se le puede considera" la hip6tesls de diafragma rlgido y es esencial en el análisis y disefto slsmico, y su 
empleo pennite simpílficar de manera considerable el proceso de análisis y de diseno slsmico de naves industriales. 

B problema es de especial relevancia en sistemas en que se combinen muros estructurales y marcos, donde los 
primeros resistan la mayor parte de las a:ciones slsmcas y los marcos se disel'len principalmente para resistir las 
acciones gravitacionales. En estos casos, si el diafragma no puede ser considerado rlgido bajo las acciones slsmicas el 
sistema para resistir las acciones gravitacionales (marcos) podrlan tener demandas de deforma:iones relativas 
bastantes mayores que las correspondientes a los muros estructurales, lo que puede nevar a danos severos o colapsos 
en los marcos si el comportamiento de diafragma flexible no fue considerado en el diseno. 

A pesar de la importancia del problema de lograr el mencionado comportamiento rigido, el enfoque de reglamentos de 
construcción para verificar que se logre el referido comportmiento es en general bastante simpHsta. Esto se debe a que 
a diferencia de la relativamente amplia experiencia, en laboratono y en sismos intensos, que se tiene en el 
comportamiento de d'iversos elementos estructurales, tales como trabes, columnas ó muros estructurales, la experiencia 
referente a I problema de diafragma rigido es bastame menor. 

B sistema de techo de la Nave Industrial consíste en una estructura, algún sis1ema de piso y una cubierta 
impermeabilizante. La estructura principal del techo consiste de la armadura en cualquier marco. Los largueros se 
tienden a través de las crujlas y se esparclan de 0.6 a 2 m, o más, medidos centro a centro, dependiendo del tipo de 
tablero de techo que se use. Se proveen tensores como un apoyo adicional para los largueros que se usan en los techos 
en pendiente. 8 disefto de los largueros en los techos inclinados resulta bastante complejo debido a la flexión asimétrica 
El tablero de techo descansa sobre los largueros y puede ser un tablero metálico, losas de concreto prefabricados, 
entarimados de madera, o planchas de asbestos o yeso. 

Asi también el RDF 96, da criterios bastantes simplistas y generales para revisar que un sistema de piso prefabrica:lo 
pueda tener un comportamiento de diafragma rlgido. De acuerdo con este reglamento, el referido COf11)01'taniento en un 
SiStema de techo prefabricado se puede lograr con un firme colado sobre los elementos prefabooados •a condición de 
que se dimensiones de rmdo que por sf solo resista las él:Ciones de d'isefto que actúan en su plano•. Además, especifica 
que • el espesor del finne no seré menor que 6.0 cm, si el claro mayor de los tableros es de 6.0 ó mAs. En ningún caso 
será me!D' que 3.0 cm". 

Las paredes pueden ser de chapa metálica, chapas metálicas ·sanwichs" (muros de cortina) que consisten. en dos hojas 
metálicas con afgún tipo de reneno de aislante, tablones de asbesto, ladr111os, bloques de concreto, mosaicos o concreto 
precolado o colado en el lugil'. Las paredes ligeras lo soportan los puntales y largueros de paed en la Nave Industrial. 
Asl también pueden ser de elementos prefabricados. 

La viga de borde o fachada, ya mencionada, es simffar a un larguero y se coloca en la linea de piso como la viga de piso 
más externa, y soporta cierta proporción de la carga de piso. Soporta también parte de la pared lateral. Si el 
recubrimiento lateral es pesado se puede "reforzar" el larguero usando un canal o un angular, dependiendo de la carga 
que haya que soporw. 

Es necesario establecer et entramado del piso desde el mismo principio del disefto de modo que se pueda realizar el flujo 
de carga y dimensionél' a los diversos miembros. 
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1.2 Procedimientos de diseño 

B disefto estructural requiera la aplicacion det criterio del ingeniero como se menciono antes paa producir un sistema 
estructural que satisfaga de manera adecuada las necesidades del cliente o el propietario. Posteriormente este sistema 
se incorpora a un roodelo matemtltico para obtener fuerzas en los miembros. Como el modelo matematico nunca 
representa con exactitl.Jd la estructura real, otra vez es necesaria la habilidad del ingeniero para evaluar la validez del 
análisis a fin de poder apficar las tolerancias apropiadas a la incertidumbre tanto en las deformaciones como en la 
estática. 

Con base en las propiedades de los materiales, la función estructural, las consideraciones ambientales y estéticas, se 
efectúan modificaciones geométricas en el análisis del modelo, y se repiten los procesos de resolución hasta obtener 
una solución que produce un equilibrio satisfactorio entre la selección del material, la economia, las necesidades del 
cliente, sus posibilidades econ6micas, y diversas consideraciones arquitectónicas. Rara vez, excepto quizás en las 
estructuras más elementales, se obtiene una única solución; única en el sentido de que las compal\las de ingenieria 
estructural obtendrian exactamente la misma solución. 

En este trabajo se supone que el disefto ha negado al punto en que se ha decidido la forma estructural y que se han 
eliminado todos los diversos materiales estructurales alternativos posibles, en favor del uso del concreto presforzado y 
del acero estructural. Se procede entonces a efectuél' cualquier an:ilisis estructural requerido como se muestra a 
continuación, y se hace la selección del miembro y el diseno de la conexión, que sea apropiada al asunto en estudio. 

la seguridad, como preocupación de disefto tiene precedencia sobre todas las otras consideraciones de diseno. la 
•seguridad" de cualquier estructura depende, naturalmente, de las cargas subsiguientes. Como ta estructura, después de 
su construcciOn, siempre estará sometida a cargas, y no siempre del modo o manera con que fue disenada. la selección 
de las cargas constituye un problema de estadlstica y probabílidad, estas condiciones generales se menciona-án en el 
capitulo 2. Esta parte del problema resultarla bastante subjetiva, y producir1a diseftos extremadamente dispa-es, si no 
fuese por los códigos de construcción que se han desélrollado; estos códigos establecen limites mlnimos requeñdos. 

1.2.1 Procecfimlento para el cálculo de fuerzas sfsmicas 

Debido a la importancia de la detenninaciOn de estas acciones accidentales se proporciona una metodología para el 
cálculo de fuerzas sismicas en estructuras y equipo, e informaciOn relacionada con la ingenieria slsmica. 

Este procedimiento debe utilizase en conjunto con el manua de Diseno de Obras Civiles; diseno por Sismo, de CFE 
(COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD ED. 1993), y no como un documento independiente, hay que tener en 
cuenta que en las éreas donde exista algún reglamento que pn este propósito se haya realizado, se aplica-á y esU! 
gula sólo queda-á como referencia o material de consulta. 

1.2.1.1 Clasificación de estructuras 

Clasificaci6n de estructuras seg6n su destino 

Grupo A 
GrupoB 
GrupoC 

Estructuras que requieren un grado de seguridad alto. 
Estructuras que requieren un grado de seguridad intermecf10 
Estructuras que requieren un grado de seguridad bajo 

En el disel\o slsmico de algunas estructuras especialmente importantes se seguiran criterios especiales, acordes con el 
esfa!lo del conocimiento. 

Clasificadón de las estructuras seg6n su estructuración 

Tipo 1 Estructuras de edificios 
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1 .2.1.2 Factor de comportamiento sfsnico "Qª 

La forma~ adecuada paa cara:terizér' las estucturas en función de su ductilidad consiste en el errc>leO del factor de 
comportamiento slsmico • O •, el cual en realidad no SOio esté asociado a la ductilidad estructural, sino también a la 
eS1ructuraci6n misma, al deterioro o efecto que puede Degar a contrarrestar gran parte de la capacidad extra en 
resistencia que suministra la ductiHdad y a reservas de capacidad ante carga slsmica que los métodos convencionales 
de disei\o no consideran. 

1.2.1.3 Factor reductivo por ductiDdad 

Para fines de disei'lo ser~ necesaio tener en cuenta el comportamiento inelástico de la estructura, aunque de manera 
aproximada Para ello, las ordenadas espectrales se podran reducir dividiéndolas entre eJ factor reductivo Q', a fin de 
obtener las fuerzas slsmicas reducidas por ductilidad. Para cualquier tipo de 4estructura, el factor reductivo se calculélá 
como sigue: 

a·= 1 +(Q-1)T/Ta; si T<Ta 
Q'=Q; slT>Ta 

T Es el Periodo fundamental de vibración cuando se emplee el análisis estático e igual al periodo nabla de vibra:ión del 
modo que se considera a cuando se emplee el análisis modal espectral. 

T • Es el primer periodo caracteristico del espectro de dlseno. 

1.2.1 .4 Regionallzadón de la Rep6bllca Mexicana 

La República Mexicana se considera dividida en cuatro zonas A. B, C, o. 
Las fronteras entre las zonas coinciden con curvas de igual aceleraci6n nmima del terreno: la zona A es la de menor 
intensidad slsmica, mientras que la mayor es la zona O. 

1.2.1.5 Espectrot de dlsefto 

En general no es prtctico, para fines de diseno, predecir el comportamiento slsmico de una estructura basmldose en los 
espectros de respuesta. 

Para el diseno slsmico puede adoptase un espectro obtenido como la curva media o envolvente del 1eórico. 

Las ordenadas del espectro de aceleraciones p•a diseno sismico, a. expresadas como f'rccci6n de la iEeleración de la 
gravedad, donde • es el cociente de aceleración del terreno, e es el coe1iclente slsmico y T es le periodo natural de 
interés; T. y Tb son dos periodos ca-acterlsticos que delimitan la meseta y r un exponente que define la parte de la curva 
del espectro de disefto. 

a=ao+(C + ao)T/Ta; 

A=c; 

si T < Ta 

si Ta<= T<=Tb 

si T>T■ 

Donde los valores de estos p•ámetros se consignan péra diferentes zonas slsmlcas y los distintos tipos de terreno de 
cimenta::ión. 

Para estructuras del grupo A los valores de las ordenadas espectrales deberál multipüca-se por 1.5 a fin de tener en 
cuenta la importancia de la estructura. 
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1.2.1.6 Tipos de temno 

La clasificaciOn de tipos de terreno es la siguiente: 

Trpo I Terreno firme. 

Tipo II Terreno Transición. 

Tipo III Terreno Compresible. 

1.2. 1.7 Elección del tipo de anADsis 

Para el anA!isis slsmico de estructuras, se puede recurrir a tres métodos : 

A) 8 Método Simpflficado. 

B) Aniisis Estático 

C} AnA!isis Dinámico 

Aspectos Baslcos 

Se aplica el método simplificado para las Estructuras que sean soportadas por muros de mamposterla o de conaeto 
reforzado. 

Se aplica el Método estidíco para las estructuras que sean menores de 60m 

Se aplica el método dinmnico para las estructuras que sean mayores de 60m 

A. El método simpfificado! 

Para aplicar este método se hará caso omiso de los desplazamientos horizontales y momentos de volteo. 
Se verificara únicamente que en cada piso la suma de las resistencias al corté de los muros de carga, proyectadas en la 
dirección en que se considera la aceleración, sea cuando menos igual a la fuerza cortante que obre en dicho piso. 
La relación entre la altura y la dimensión mlnima de la base del edificio no excederá de 1.50 y la altura del e<flficio no 
será mayor de 13m. 

B. Anélisis estitlco: 

Fuerzas cortantes 

Pa-a calculél' las fuerzas cortantes a diferentes niveles de una estructura, se supondrá un conjunto de fuerzas 
horizontales actuando sobre cada uno de los puntos donde se supongan concentradas las masas. 

Cada una de las fuerzas se tomará igual al peso de la masa que corresponde multipricando p0t un coeficiente 
proporcional a la atura de la masa en cuestiOn sobre et desplante. 

El coeficiente se tomatl de tal manera que la relación VJNo sea igual a c/Q, siendo V, la fuerza cortante en la base, Wo 
el peso de la estructura, donde el peso de la estructura será la carga muerta + carga viva reducida, Q el factor de 
comportamiento slsmico y e el coeficiente slsmico. 

Reducci6n de fuerzas cortantes 

Se pemite reducir las fuerzas cortantes en una estructura sí se toma en cuenta el valor aproximado del periodo 
fundamental de vibración de la estructw"a. 
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Momentos torlionantes 

EL momento torsionante en la estructura en el entrepiso n se tomara igual a la fuerza cortante Vn de dicho emrepiso por 
la excentocidad e-+/- que resulte m{as desfavorable pm-a cada sistema de la estructura 

t Vn±en; en=±(1.5en+0.1bn) 
M= 

n Vn ± en; en= ± (en · 0.1 bn) 

donde: 

M: El momento torsionante en la estructura en el entrepiso n. 
•: La excentricl~ad torsional cak:ulada en el entrepiso n. 
B..: La maxima dimensión en planta del entrepiso n medida perpendicularmente a la direa:i6n del moviniento del 
terreno. 
Vn: La fuerza cortante de dicho entrepiso. 

Momentos da voleo 

EL momento de volteo para cada marco o grupo de elementos resistentes en un nivel dado podrti reducirse, no menor 
que le producto de la fuerza cortante en el nivel en cuestión multiplicada por su distancia al centro de gravedad de la 
parte de la estructura que se encuentre por encima de dicho nivel, en péndulo invertidos no se permite reducción de 
momentos de volteo. 

Efectos de segundo orden 

Debera tenerse en cuenta explicitamente en el antilisis los efectos de segundo orden, esto es, los momentos y cortante 
adicionales provocados por las Cél'gas verticales al obrar en la estructura desplazada lateralmente, en toda la estructura 
en que la diferencia en desplazamiento lateral entre dos niveles consecutivos, dividida entre la diferencia de alturas 
correspondientes, exceda de 0.08V/W entre cada par de niveles consecutivos, siendo V la fuerza cortante calculada y W 
el peso de la estructura, incluyendo ca-gas muertas y vivas reducida que obran encima de la elevación que se considera. 

Efectos combinados de los movimientos del terreno 

Los efectos de ambos componentes horizontales del movimiento del terreno se combinarán tomando, en cada dirección 
que se analice la estructura, el 100% de los efectos del componente que obra en esa dirección y el 30% de los efectos 
de los que obra perpendicularmente a el, con los signos que para cada concepto resulten más desfavorables. 

Comportamiento nimétrico 

En a disefto de estructuras cuyas relaciones fuerz.íHteformaci6n difieran en sentidos opuestos se dMdirtin los factores 
correspondientes entre 1 +2.SOdQ, en que d es la álferencia en los vaores de afQ', expresados como fracciOn de la 
aceleración de la gravedad, que causarlan la falla o fluencia pltistica de la es1ructura en uno y 01rO sentido. 

C. Anélisls dinámico 

8 método de análisis dinttmico consta de los rrismos pasos btisicos del estatico, con la savedad de que las fuerzas 
laterales aplicadas en los centros de masa de los pisos se demrmnan a partir de la respuesta dinámica de la estructura. 

Pueden emplearse como métodos dintimicos er antirlSis modal espectral y el análisis paso a paso o cálculo de 
respuestas ante temblores especificas. 

Cabe aclcl'ar que el análisis puede ser modal, siempre que la respuesta total se encuentre mediante la superposiciOn en 
el tiempo de las respuestas modales para cada uno de los modos de vibración. 
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Anibis modal espectral 

Si se usa el anlllisis modal, deberll incluirse el efecto de todos los modos naturales de vibración con periodo mayor o 
igual a T=0.4 seg. Pero en ningún caso podrll considerarse cuando menos los tres prtmeros modos de traslación en cada 
dirección del anlllisis. 

Pueden despreci.rse el efecto dinllmico torsional de excellfrodades estáticas. 

Anillsis paso a paso 

Si se emplea el an/llisis paso a paso o clllculo de respuesta ante temblores especlficos, podrá acudirse a acelerogramas 
de temblores reales o de movimientos simulados, o a combinaciones de estos, siempre que se usen no menos de cuatro 
movimientos representativos independientes entre si, cuyas caracteristicas de intensidad, duración y contenido de 
frecuencias sean compatibles con el rtesgo slsmico del sitio en cuestión, y que tengan en cuenta el comportamiento no 
lineal de la estructura y las incertidumbres que haya en cuanto a sus parámetros. 

Revisión por cortante basal 

SI con el método dinllmico que se haya aplicado se encuentra que, en la dirección que se considera, la relación V/W es 
menor que 0.8a/Qº, se incrementarll todas las fuerzas de diseno y los desplazamientos laterales correspondientes en tal 
proporción tal que V/W iguale este valor. 

Esta condición implica que la fuerza cortante Basal de diseno no puede ser menor que 80% de la que arrojarla un 
anlllisis estático teniendo en cuenta el pertodo fundamental de la estructura. 

Revisión de estados Kmlta 

Se verificara que la estructura no alcance ninguno de los estados limite de servicio, estos se pueden observar en el 
Capitulo 2 

Desplazamientos horizontales: 

Las diferencias entre desplazamientos laterales de pisos consecutivos debidos a las fuerzas cortantes hortzontales, 
calculada son algunos de los método de anlllisis slsmico que descrtben en este capitulo, no excederll a 0.006 veces la 
dWerencia de elevaciones correspondientes, salvo que los elementos incapaces de soportar deformaciones apreciables, 
como muros de mamposteria, estén separados de la estructura principal de manera que no sufran danos por las 
deformaciones de esta. En tal caso el limite serll de 0.012. 

El clllculo de defonnaciones laterales podrá omitirse cuando se aplique el método simplificado de anlllisis slsmico. 

Choque contra estructuras adyacentes: 

Toda la construcción deberll separarse de sus linderos con los predios vecinos una distancia no menor de 5.0 cm, ni 
menor que le desplazamiento horizontal del nivel que se trate. 

El desplazamiento horizontal se obtendrll como el calculado. 
Tipo 1 0.001 de la altura 
Tipo 11 0.003 de la altura 
Tipo 111 0.006 de la altura 

Si se emplea el método simplificado de anlllisis slsmico mencionada no serll, en ningún nivel, menor de 5.0 cm, ni menor 
de la altura del nivel sobre desplante multiplicada por: 
Tipo 1 0.007 de la altura 
Tipo 11 0.009 de la altura 
Tipo 111 0.012 de la altura 
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La separación entre cuerpos de una misma o entre estructuras adyacentes sera por lo menos igual a la suma de las que 
de acuerdo a las especificaciones precedentes cooesponden a cada una 

1.2.2 Procedimiento para el cMculo de cargas de viento 

Debido a la importancia de la determinación de estas acciones accidentales se establecerá una gula y recomendaciones 
prácticas para el calculo de Cél'gas de viento en Naves Industriales. 

Este procedimiento debe utilizarse en conjunto con el manual de Diseno de Obras Civiles; cfsseno por Sismo, de CFE 
(COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD ED. 1993). 

La metodologla mostrada en este documento sera aplicada pa-a determinar las cargas por viento, las cuales son 
requisito indispensable para el diseno de elementos y/O estructuras de. naves industriales. . 

Definiciones: 

Velocidad regional. (VR) Es la maxima media probable de presenta"se, con un cierto periodo de recummcia en una 
zona o región determinada del país. 

Velocidad de disefto. (Yo) Es la velocidad a partir de la cual se calcularán los efectos de viento sobre la eslrucbJra 
sobre un componente de la misma (Vd=Frf a. VR} 

Presión dinimlca de base. (qz) Es la presión que ejerce el flujo del viento sobre una superficie plana peq>encflCUla- a el, 
a una altura Z. sobre el nivel del terreno, y se determina con la siguiente ecuación: 

qz = 0.0048G\Ja l donde: 

G Factor de corrección por temperatura y atura. con respecto al nivel del mar, y adimensioal y se obtiene de la 
expresión: 

G 0.392.0 d d =--- on e: 
{273-r) 

O: Presión barométrica en mm. De Hg (Ver tabla B. 7 del Apéndice B) 
• Temperatura ambiente en grados celcius 

1.2.2.1 Dirección de antllsls 

Las cons1ruccíones se analizaran suponiendo que el viento puede actuar por lo menos en dos dlreociones hoñzontales 
perpendicula-es e independientes entre si. Se elegirén aquellas que representen las combinaciones más desfavorables 
para la estabilidad de las estructuras en cuestión. 

1.2.2.2 Dilefto 

B disel'io sera por esfuerzos permisibles o factores de Ccl'Qa y resistencia de acuerdo a los atterios del proyecto. 

Seguridad contra volteo 

la seguridad de las construcciones se analizara suponiendo nulas las cargas vivas que contribuyen a disminuir este 
efecto. Para tas estructuras pertenecientes al grupo B, que el al que va dirigido está gula, el cociente entre el momenm 
es1abfüzador y el actuante de volteo no deberé ser menor que 1.5 

Seguridad ~ntra et desllzaniento 

Al analizar esta posibilidad, deberan suponerse nulas todas las cargas vivas. La relación entre la resistencia al 
desírzamiento y la fuerza que provoca el deslizamiento horizontal deberá ser por lo menos igual a 1.5 para estructuras 
del grupo B, que es el que va dirigida está gula 
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Seguridad durante la construcción 

Corresponde at grupo de construcción, asegurar la estabilidad de la cons1rucci6n durante el tiempo que dura este 
proceso, recordando que la estructura no es estable hasta que su construcción ha sido concluida y todas las conexiones 
se han completado. 

Efecto de grupo debido a construcciones vecinas 

En todos los casos de está gula, se supone que la respuesta de la estructura en estudio es independiente de la 
influencia, favorable o desfavorable que otras construcciones cercanas pudieran proporcionares durante la axión del 
viento. 

Claslficaclón de la estructura según su importancia 

La clasific;r;i6n de es1ructuras según su importancia se basa-á en el párrafo 4.3 del manual de obras civiles C.114. 
Diseno por viento, considerado un periodo de 200 anos para el grupo A. y de 50 anos para estructuras del grupo ·s·. 

Clnificactón de la estructura seg6n su respuesta ante la acción del viento 

Para fines de está gula solo será aplicable para estructuras que caigan dentro del tipo 1, estructuras poco sensibles a 
las réfagas y a los efectos dinámicos del viento, abarcan aquellas en que la relación de aspecto (de6na como el cociente 
entre la altura y la menor dimensión en planta, es menor o igual que cinco (5) y cuyo periodo natural de vibra:ión menor 
o igual a un (1) segundo, Pertenecen a este tipo por ejemplo la mayorla de edificioS, bodegas, auditorios, teatros. 

Procedimiento para determinar In acciones del viento 

Se utilizará método estático de diseno. 

En caso contraio deberan utilizarse el procedimiento de análisis dinámico, de acuerdo a lo indicado en M.O.C., de la 
C.F.E., sección C, estructuras, tema 1, "Criterios de á1Seno·, capitulo 4, diseno por viento, capitulo 4.9. 

ApDcablDdad de esü gula de diseno 

1) Umltaclones 

8 método estlMico solo puede utilizarse para disenar estructuras o elementos estructurales poco sensibles a la acción 
turbulenta del viento. Esta condición, se satisface cuando: 

a) la relación H/0 ~ 5.0, en donde H es la altura de la construcción y D es la dimensión mlnima de la base, y 
b) 8 periodo fundamental de la estructura e menor o igual a un segundo. 

Par el caso de cons1rucciones cerradas. techos aislados y toldos y cubiertas adyacentes, no es necesaio calcular su 
periodo fundamental, cuando se cumplan las condiciones: 

1 la altura de la constrw:i6n, H, es menor o igual a 15 me1ros 

2 La planta de la estructura es rectangular o formada por una combillédón de rectángulos. 

3 la relación H/0, es menor que cuatro (4), para construcciones cerradas y menor que uno para techos aislados, 
para toldos y cubiertas adya:entes en voladizo, el claro no debe ser mayor que 5.0 mts. 

4 Para construcciones cerradas y techos aislados, plano pendiente de sus techos ioclinados o a dos aguas no debe 
exceder los200, y en techos de claros múltiples deberá ser menor que 600, para toldos y cubiertas adyacentes, la 
pendiente no deberll ser mayor que S°. 
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Detennin1Ci6n de la velocidad de dl1efto 

La velocidad de diseno se obtendra de la siguiente ecuación: 

Vo = Frf a VR en donde: 

Ft Factor que depende de la topografla del sitio, adimensional, (Ver tabla B.5. del Apéndice B) 
Fa. Factor que toma en cuenta el efecto combinado de las cara:tertsticas de exposición locaes, Y det tamano de 

la construcción, de la variación de la velocidad con la altura adimensional. 

Fe Factor de tamano, (Ver tabla B.3 del Apéndice B) 

Fitz = 1.56[ •; r slZ ~ 10 

Fitz = [!T si10 <2 < 8 

~ = 1.56 siZ 2: 8 donde: 

6 Altura gradiente, en metros, r,Jer tabla B.4 del Apéndice B) 
a Exponente adimensioal, r,Jer tabla B.4 del Apéndice B) 
VR Velocidad regional que corresponde al sitio donde se construirá la es1ructura en km/hr. 

Nota: Para definir la categorla y clase de la construcción ver tablas 8.1 y B.2 del Apéndice B respectivcrnente. 

Presión actuante 

La presión actuante sobre una construcción determinada, Pz, en kglm2, se obtiene tomando en cuenta principamente su 
fomla y está dada, de manera general, por la ecua:ión: 

Pz=Cpqz en donde: 

Pz Presión actuante sobre una cons1ricci6n detenninada en kglm2 
C, Coeficiente de presión, adimensionaf 
qz Presión dinánica de base, en kgfm2 

AnOlit estitlco 

Los empujes mearos que se evalúan con este procedlmientD son apficables al diseno de las es1ructuras pertenecien!e al 
tipo 1, grupo A O B. . 

Presiones extartoril 

La presión exterior, P. sobre una superficie de una construcci6n cerrada utiítzando la siguiente ecua:ión: 

Pe Es la presión exterior, en kghn2 
CP' Es el coeficiente de presión exterior, adimensional, r,Jer tablas B.9 y B.1 O del apéndice B) 
K. Factor de reducción de presión por tamafto de na adimensional, r,Jer tabla B.11 del Apéndite B} 
KL Factor de presión local adimensional, (Ver tabla B.12 del Apéndice B) 
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Cuando el valor C.,. sea positivo, se trata'á de un empuje sobre el área en cuestión, cuando sea negativo, se tratará de 
una succión. 

Esto significa que la s presiones positivas édúan hacia la superficie y las negativas se alejan de esta 

La Presión exterior P., se verá afectada por el factor Ka cuando se lfiseffen los siguientes elementos de una construcci6n 
dada: 

• Estructura principal que soporta techos y muros laterales. 
• Recubrimientos en esos techos y muros. 
• Elementos que sostienen las recubrimientos (tales corro los largueros), y 
• Dispositivos de sujeción de dichos recubrimientos. 

Como se observa, en el diseno de los muros de Barlovento y Sotavento este factor no interviene por lo que sera igual a 
uno (1). 

B factor de presión local, KL, se obtendrá de las tabla B.12 del Apéndice B y afectara solo a las presiones exteriores, los 
valores combinwan a su vez con tas presiones interiores, sin emba-go se tomara como 1.0, si la combinación de 
presiones exteriores e interiores resulta asl 1MS desfavorable. 

La presión exterior, Pe se vera afectada por el factor Ki. cuando se disetlen los siguientes elementos de un a 
construcción dada: 

• Recubrimiento de muros y techos. 
• Bementos que soportan los recubrimientos (tales como largueros) y 
• Dispositivos de recubrimientos. 
• Cuando se disene la estructura principal de la cons1rucci6n o se trate del muro de Sotavento este factor será ig8al a 

al unidad. 

Al aplicar el factor de presión local, el limite negativo de! producto KL Cpe será de -2.0 

Presiones Interiores 

La presión interior, P., se caculará utilizando ta siguiente expresión: 

P;=CiQz en donde: 

P1 Es la presión interior, en kg/rn2 
Cp1 Coeficiente de presión interior, ad'unensional 
Clz Presión dinámica de base kgtm2 

La presión interior se considera constante sobre todas las superlicies interiores de la construcción. Y para disenar las 
estructuras y sus recubrirrientos, se tomarán en cuenta las presiones interiores a;tuando simultáneamente con las 
exteriores seleccionándose la combi~6n de ellas que resulte más desfavorable. 

Los vaores del coeficiente de presión interior, Ciii, se obtienen de las tablas B.13a y b.13t, del Apéndice B 

1) Penneablldad 
Se define como el cociente del área de las hendiduras y huecos entre el área total de esa superficie, dado que en la gula 
es difilcil evaluarfa, se definirlt en forma cualitativa de acuerdo al Apéndice B 

ll) Aberturas , 
Son las puertas y ventanas abiertas, ventarunas pa-a aire a:ondicionado y sistema de ventilación. 



IU) Aberturas dominantes. 
Se presenta sobre una supefficie donde la suma de las areas abiertas excede la suma de las .-eas abiertas de 
cualquiera de las o1ras supefficies. 

Construcciones con techos de claros nwltiples 

los valores del coeficiente de presión exterior, c.,., para construcciones con daros múltiples, que tengan techos a dos 
aguas o dentados en forma de sierra. ver tablas Apéndice B. 

Cuando existan aberturas dominantes en el techo, el coeficiente de presi0n interna, Cpi, se tDma"c.\ igual a=0.8, el que 
resulte más desfavorable. 

1) Techos aislados 

La presión neta esta dada por: 
Pn==Cpil<AKt.qz en donde: 

Pn Presión neta, en kg/m2 
Cpn Coeficiente de presión neta y corresponde a: 

Cpn = Coeficiente de presión en Barlovento 
Cpi = Coeficiente de Presi0n en Sotavento Adimensional 

~ Factor de reducción de presión, por tamafto de área 
Kt. Factor de presión local, adimensional 
qz Presión dinanica de base, kgtm2 

Ver Apéndice B para los diferentes coeficientes de presión de presiOn neta de acuerdo a la configuraciOn del techo 
aislado en cuestión. 

11) Techos en voladizo 

Para techos y toldos en voladizo con un claro menor que 5.0 metros, las Cél'gas por viento pueden evalum-se siguiendo lo 
establecido para techos aislados. Para claros mayores a 5.0 m se deberá seguir el M.O.C. de C.F.E..C.1.4 Diseno por 
viento. 

Man:os abiertos múltiples 

En una serie de marcos similares y paralelos la fuerza sobre el segundo y los subsecuentes sera igual a la calculada 
para marcos abiertos, afectada por el factor "Ke • (Ver Apéndx:e b) 



Consideraciones generales de disefto 

Capítulo 2 

Consideraciones generales de diseño 

Este capitulo tiene como objetivo proporciona- al disei\adcr elementos fundamentales para la selecci6n y el anlllisis de 
cargas de naves industriales construidas con elementos de concreto presforzados y de acero. 

2.1 Cargas de disei\o 

Se considerarán tres categorias de acciones, de acuerdo con la duración en que obran sobre las estructuras con su 
intensidad máxima: 

2.1.1 Acciones permanentes 

Son las que obran en forma continua sobre la estructura y cuya intensidad varia poco con el tiempo. Las principales 
acciones que pertenecen a esta categoria son: 

Carga muerta. 
la carga muerta estimada en el diseno consistirá del peso propio (acero o concreto) utilizado y de todo el material unido 
o soportado permanentemente por él. 

Deformaciones y Desplazamientos. 
Las deforma::iones y desplazamientos impuestos a la estructura que varian poco con el tiempo, como los debidos a 
preesfuerzos o a movimientos diferenciales pennanentes de los apoyos. 

Intensidad 
Peso Propio de la estructura. 
Pérdida de Presfuerzo, etc. 

CARGA PERMANENTE 

Tiempo (ailos) 

2.1.2 Acciones variables 

Son las que obran sobre la estructura con una intensidad que varia significativamente con el tiempo. Las principales 
acciones que entran en esta categorla son: 

Carga viva. 
La carga viva, incluyendo la catia de nieve si la hay, sera la especificada en el código que sirve de base· la diseno de la 
estructura, a la requerida por las conáiciones del caso. Las cargas de nieve se aplicarán en el área completa del techo o 
en una porción del nismo y para el diseno se tendrán en cuenta las disposiciones probables de ca-ga que produzcan los 
más attos esfuerzos en los miembros soportantes. 
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Efectos de teq,eratura. 

Los efectos de temperatura sobre una estructura pueden ser importantes y pueden no ser estimados por el diseftador. 
En general, estas fuerzas pueden ser causadas por fluctua:iones en la teJ11)eratura, calor a fr1o o fr1o a caor. Es clél'O 
que rodos lo materiales se deforman con los cambios de temperahl'a Se dilatan cuando la temperatura se eleva y se 
comraen cuando ésta se reduce. La magnitud de las defoma:iones por cambios de temperatura es proporcional dentro 
de un amplio rango de vaiación de 1emperatura y el factDr de proporcionalidad se denomina coeficiente de dilatación 
térmica. 8 coeficien1e de dilatación térmica en el concreto y en el acero son del orden de 10x106, ambos semejantes, lo 
cual favorece el comportamien10 en conjunto de los dos materiales. Aunque otros autores manejan el coeficiente de 
dilatación unitario para el acero de a=0.000012 

Los efectos por temperatura no inducen solicitaciones en la es1ructura si ésta puede deformarse 6bremente, de ah! la 
importancia de los apoyos en los extremos de los element.os estructurales. Los efectos de temperatura se reducen por 
medio de juntas, o bien, las estructuras son <ftsef\adas para resistir estas solicitaciones. 

En las cubiertas de las naves, cuando se dispone de apoyo deslizante, es preciso tener en cuenta la influencia de la 
varia::i6n de la temperatura, lo que da lugar a esfuerzos suplementaios cuya Importancia depende de las caacterísticas 
de las columnas y viga, siendo buena practica no desdellar1os cuando los daros de éstas son superiores a los 15 
~-
Cargas durante la cons1rucción 

En el diseno de los element.os estructurales se deberan considerar cargas que actúen de manera temporal durante la 
entapa de construtciOn. Estas cargas son muy importantes en el diseno de los element.os a tos que ha:e énfasis este 
trabajo, que son las estructuras presforzadas, donde sera de suma importancia considera' las cargas que se presenten 
durante la fabri~ón, transporte y montaje de los elementos. 

Además existen las a::ciones debidas funcionamiento de maquinaia y equipo, incluyendo los efectos dinámicos al que 
pueden presentarse debído a vibra:iones, impacto o frenaie. 

Vibración 

Las vigas que soportan areas grandes abiertas, ftbres de muros d1visorios u otras fuentes de anortiguaniento, donde la 
vibración mome~nea causada por el tránsito de peatones sea ina:eptable, se diseftara tomando en cuenta la vibra:ión. 

Fatiga 

La Fatiga, se define como el dano que, después de un cierto nümero de fluctwciones de esfuerzo, puede teminar en 
fractura. B intervalo de esfuerzos se define como la magnitud de estas fluctuaciones. En caso de inversión de esfuerzos, 
el intervalo debe considerarse como la suma numérica de esfuerzos IMXimos repetidos de tensión y de compresión, o, 
como la suma de esfuerzos cortantes máximos repetidos en direcciones opuestas en un punto dado, que resultan de 
diferentes distribuciones de caga viva. 

En construcciones comunes son pocos los miembros o conexiones que necesitan ser cfiseffadas por fatiga, puesto que la 
mayorla de los cambios de ca-ga en dichas estructuras ot11Ten pocas veces, o soléll'lente producen pequenas 
flucb.laciones de esfuerzos. Las cargas de dei diseno 1Dtales de viento o de sismo se presentan con tan poca frecuencia 
que no ameritan considera:ión alguna para diseftar por fatiga Sin embargo, los caniles de grúas puente y las estrucbxas 
de apoyo de maquinaria y equipo, a veces estAn sujetos a cagas que producen fatiga 

Frenado. 

Las fuerzas longitudinales son el resultado det frenado o acelera:ión de las grúas mientras esté sobre la trabe carril. 
Como en el frenado de las grúas, por ejemplo, la carga de está es transferida por las ruedas del camión· a la trabe caml. 
Deberá considercrse de acuerdo a la tabla 2.1 
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Impacto. 
En estructuras con ca-gas vivas que producen impacto, las cargas vivas supuestas deberán incrementarse 
suficientemente pél'a prever este efecto. De no estipularse otra cosa, el incremento sera: 

Para sooortes de elevadores 
Para sooortes de maauinaria liaera imnulsada oor motores eléctricos 
Para soportes maquinaria con movimiento alternativo o impulsada por 
motores de combustión 
Para tirantes que soportan pisos y balcones 

Tabla 2.1 

Factores para el disefto de trabes carrll de grCsas puente 

100% 
No menos del 20% 
No me~ del 50% 

33% 

Los porcentajes de impa:to vertical y empuje longitudinal se aplican a las cargas máximas en las ruedas sobre una trabe 
carril. El impacto lateral se aptica al peso de la cacga nés el carro, y se distribuye entre las dos trabes caml, en 
proporción a la rigidez lateral de cada una. Los servicios que se mencionan a continuación son los definidos por la 
Asocia:lón de ManutcK:tureros de Grúas de América (C.MAA.) 

Impacto Empuje 
Servicio Vertical Longitudinal 

A (Mantenimiento) 10% 5% 
B (Ligero) 10-15% 5% 
C{Mediano) 15-25% 5-10% 
D(Pesado) 25% 10% 
E (Ciclico) 25-50% 10-25% 

Tabla2:Z 
Notas: 

1. Se aplicarrui los impactos mlnimos a grúas operadas desde el piso. 

Impacto 
Lateral 

10% 
10% 
15-20% 
20% 
20-25% 

2. Se apricaran los impactos máximos a grúas con electroimán o cuchaón. 
3. Las grúas operadas desde el piso se considerarán como Servicio C (como máximo) aunque su diseno sea para 

servicio mu intenso. 
4. Los porcentajes intermedios se escogerál en función de la velocidad del movimiento respectivo, siendo los valores 

bajos para velocidades lentas y los altos para velocidades rápidas, según la siguiente tabla: 

Veloci das desde la cabina 
Capacidad lzlje Caro Puente 

Lento Mediano ido Lento Mediano do Lento Mediano R6 ido 
Hasta 10ton 6 8 10 40 50 60 60 90 120 
De 120 a 25 ton 5 8 10 40 50 60 60 90 120 
De 25a40ton 3 6 8 30 40 50 45 75 105 
De40a60ton 5 3 5 20 30 40 30 60 90 
Másde60ton 1.5 2.5 3.5 15 25 35 15 30 45 

Tabla2.3 
Presfuerzo. 

Además de las acciones antes mencionadas, se presentará otra solicitación correspondiente a la carga de presfuerzo, la 
cual a sido impuesta deliberadamente sobre la estructura con el fin de mejorar su comportamiento ante las demás 
cargas. 
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La magnitud de la tuerza presforzante sobre un elemento de conaeto presforzado no es constante, sino que toma 
diferentes valores dlJ'ante la vida del miembro. Algunos cambios de la fuerza pretensora ocurren inmediatanente, otros 
dependiendo del tiempo y o1ros más en función de la Cél"g8 superpuesta Estos cambios deben considerarse en el diseno 
de los elementos presforzados, pues de eilo depende su comportamiento adecuado. 

Intensidad 

Tiempo (aftos) 

2.1.3 Acciones accidenta.les 

Son las que no se deben al funcionamiento normal de la edificación y que pueden alcanzar intensidades significativas 
solo durante lapsos breves. Será necesario tomar precauciones en las es1ructuras, en su cimentación y en los detalles 
constructivos, para evitar un comportamiento catastrOfico de la estructura para el caso de que ocurran estas acciones. 
Pertenece a está categorla: 

Efectos de Viento. 

Se deberán prevenir los esfuerzos causados por viento, durante el montaje, asl como después de teminada la obra 

8 viento deberá tomarse en cuenta sobre todo en las cubiertas incHnadas, soportes de fachada, elementos es1ructurales 
aislados y superpuestos a otra estructura 

Las estructuras se disenarán para resistir los efectos de viento proveníente de cualquier dirección horizontal. Deberá 
revisarse el efecto del viento sobre la estructura en su conjunto y sobre sus componentes direclamente expuestos a 
dicha opción. 

Oebera verifiCél'S8 la estabilidad general de la Es1ructU'a ante volteo. Se considerara, asinismo, el efecto de las 
presiones interiores en la estructura en que pueda haber aberturas significativas. Se revisil'á también la estabifidad de la 
cubierta y de sus andajes. 

Otras recomenda:iones se realizaron en el Capitulo 1. 

Acciones sfsmicn 

Las estructuras se analizarán bajo la acción de dos componentes honzontales ortogonales no simultáneos del 
movimiento del terreno, Las defo"1'ÑEiones y fuerzas internas que resulten se combinél'án entre si como especifiquen las 
Normas técnicas Complementarias, y se combinarán con los efectos de fuerzas gravitaclonafes y de las otras acciones 
que correspondan según los criterios que establece él capitulo II de este Titulo. 

En et anMsis se tendrá en cuenta la rigidez de 1:Ddo elemento, estructural o no, que sea signfflcativa Con las salvedades 
que correspondan al método simplificado de análisis, se calcularán las fueri.as slsmicas, deformaciones y 
desplazamientos laterales de la estructura, incluyendo sus giros por torsión y teniendo en cuenta los efectos de flexión 
de sus elementos y, cuando sean significativos, de fuerza cortante, fuerza axial y torsión de los elementos, a si como los 
efectos de segundo orden, entendidos estos como los de las fuerzas gravltacionates actuando en la estructura 
deformada ante la acción tanto de dichas fuerzas como de ras laterales. 
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Se verificara que la estructura y su cimentación no alcancen ningún estado límite de falla o de servicio. 

8 coeficiente slsmico, c, es el cociente de la fuerza cortante horizontal que debe considerarse que actúa en la base de la 
eálficación por efec1D de sismo, entre el peso de ésta sobre dicho nivel. 

Las lfJferencias entre los desplazamientos laterales de pisos consecu1ivos debidos a las fuerzas cortantes horizontales, 
calculados con alguno de los mélodos de análisis sisinico mencionado, no excederán a 0.006 veces la diferencia de 
elevaciones correspondientes. 

Cargas núnlmas 
De no ser aplicable ningún reglamenlo de construcción en la localidad de la obra, las cargas mencionadas anteriormente, 
no serán menores que las establecidas, para la localidad en cuestión, el Manual de Diseno de Obras Civiles de la 
Comisión Federal de 8ec1ricidad. 

2.1 A Combinaciones de cargas 

La seguridad requiere de una estructura sea adecuada para todas las cargas que puedan concebiblemente actuar sobre 
ésta. Si la resistencia pudiera predecirse con toda la exactitud y se conocieran las cargas con igual certeza, podria 
asegurarse la seguridad dando a las estructuras un poco de resistencia en exceso a la requerida por las cargas. Sin 
embargo existen muchas fuentes de incertidumbre en la estimación de las cargas asl como en el análisis, el diseno y la 
construcción. 

Estas incertidumbres requieren de un margen de seguridad. 

Los grupos siguientes representan cargas y fuerzas a las que podrla estar sometida la Estructura. Cada parte de la 
estructura sobre la cual se apoye, se proporcionará para resistir con seguridad todos los grupos de combinaciones de 
estas fuerzas que puedan apUcarse al tipo y sitio en particular. 

Combinación 
1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 

Descri ón 
CM+CVmmna 
CM + CVm1mna + P1(Posici6n de la grúa 1) 
CM+ CVmmna+ P1{Posición de la grúa 1) + F1(Frenado) 
CM+ (CMmmna) Grúa+ CMmflGrúa 
CM+ Viento+ CVreciicida + P1(Posici6n de la grúa 1) 
CM +Viento+ CV,edmJ +P1(Posici6n de la grua 1) +F1(Frenado) 
CM +Sismo+ CVnwcc1a +P1(Posici6n de la grúa 1) 
CM - Sismo + cvrecb:ida + P1 Posición de la · a 1 

2.2 Estados límite de servicio y resistencia 

Toda estructura y cada una de sus partes deberán disel\arse para cumplir los requisitos básicos siguientes: 

l. Tener seguridad adecuada contra la aparición de lodo estado límite de falla posible ante las combinaciones de 
acciones más desfavorables que puedan presentarse durante su vida esperada, y 

11. No rebasa- ningún estado !Imite de servicio ante combinaciones de acciones que correspondan a condiciones 
normales de operación. 

8 cumplimiento de estos requisitos se comprobaré con los procedimientos establecidos en este Capitulo. 

Se considera como estado Umfte de faila cualquier situación que corresponda al agotamiento de la capacidad de carga 
de la estructura o de cualesquiera de sus componentes, incluyendo la cimentación, o al hecho de que ocurran danos 
irreversibles que afecten significalivamente la resistencia ante nuevas aplicaciones de carga 
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Las Normas Técncas Complementarias establecerál los estados limites de tala mas ~ para cada material y 
tipo de estructura. 

Se considerará como estado lfmite de smvicio ta ocurrencia de desplazamientDs, agrietamientos, vibra:iones o danos 
que afecten el correcto funcionamiento de la edificación, pero no perjudiquen su capacidad píl'a soportar cargas. 

2.2.1 Desplazanlentos 

En tas edificaciones comunes, ta revisión del estado limite de desplazamientos se cumpliré si se verifica que no exceden 
los valores siguientes: 

Un desplazamiento vertical en el centro de trabes en el que se incluyen efectos a largo plazo, igual al clao entre 240 
más 0.5 cm; además, en miembros en los cuales sus desplazamientos afectan a elementos no estructurales, como 
muros de mampostería, tos cuales no sean capaces de soportar desplazamientos apreciables, se consideríl'é como 
estado limite a un desplazamiento vertical, medido después de colocar los elementos no estructurales igual al délo de la 
trabe entre 480 más 0.3 cm. Para elementos en voladizo los !Imites anteriores se duplicíl'án. 

Un desplazamiento horizontal relativo entre dos niveles sucesivos de la estructura. igual a la altura del emrepiso dividido 
entre 500 para edific~ones en las cuales se hayan unido los elementos no estructurales capaces de sufrir danos b* 
pequenos desplazamientos; en otros casos, el llmite será igual a ta altura de! entrepiso dividido entre 250. Para dtsefto 
slsmico se observará to dispuesto en et Capitulo VI de este Reglamentos; 
Se observaril, además, lo que dispongan tas Normas técnicas Complementarias relativas a los distintos tipos de 
estructuras. 

Adicionalmente se respetaran tos estados llmite de servicio de la cimentación y tos relativos a disefto slsnico, 
especificados en los capltulos respectivos de este tttuto. 

2.2.2 Deflexlones 

Las vigas que soporten pisos y techos se diseflaran tomando en cuenta la flecha producida por las Cíl'Qas de diseno. Las 
vigas que soporten cielos rasos seran diseftadas de manera que la flecha méxima, debida a la carga viva, no exceda de 
1/360 del claro. 

Las deforrna;iones máximas de diseno para trabes carril de grúa puente serén: 

a) Vertical sin incluir impacto 
U600 para grúas de Servicio A, B y e 
U800 para grúas de Servicio O y E 

b) Lateral por efecto del impacto 
U400 para grúas de Servicio A, B y C 
U600 para grúas de Servi:io o y E 

Deflexión en elementos presforzados 

La prediccí6n de la deftexión en niembros presfofzados es COf1111icada pór la reducción graduat de ta fuerza presbzante 
debido a las pérdidas. En un miembro tlpico, la aplicación de ta fuerza presforzante producirá una flecha ha:ia atiba. 8 
efecto de la contracción, del flujo plastico y del relajamiento, reduce gradualmente la flecha producida por la fuerza 
inicial. Sin embargo, el efecto del lujo pltlstico es doble. Mien1ras que produce una pérdida del presfuerzo tendiente a 
reducir la flecha, las defonna:iones que provoca en el concreto aumentan ta contraffecha Por lo general, et segundo 
efecto es el que predomina, y la contraflecha aumenta con et tiempo a pesar de la reducción de ta fuerza presfofzante. 
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Este caplbJlo tisna romo objetivo proporcionar al disefiador elemsntos fundamentales para el disef\o de naves 
lndusbia!as constru:dos con elootentos de aoero . 
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Dc11nlcl6n dol ceoro 

Se dsfins como acero los materia!as fél'n30S qua pusden confomlara8 en callante. Con excepción da cisrtos tipos an 
aomo, los aceros contienen msnos del 2 % e, contenido este qua lo diferencia del ruano bruto. 

El término •materiales férreos" contanido en la definíción dssigna las aleaciones metálicas en las qus el contenido en 
peso de hrarro sea suparior al da cua!qufara de los otros componantes. 

Para la definm del acero es esencial, además de la prop:edad fundamental da la conformaci6n en caliente, el 
contenido en carbono. Este conten!do en carbono es pues en ciarto senlido esancial en el atero, que en definitiva no es 
~ qua una r.!:ccf6n ~b:!o en cansnte ds hfsrro y carbono (con cualquiar otro componant9 atl:cional). Por el!o 
no GS corrBdo hablar dal acero al carilono. 

Todos los eceros contianan 21:lamés da camono otros etemantos qua en parte son dab:dos al proceso da ob~. o 
que le han sido Bfiad:dos a propósito. los elementos deb!dos al proceso de obtención, Uamados también elementos 
secundarios, son el smdo, manganaso, asl como tamb:én el fósforo, azufre, oxigeno, h:drógano y nitrógeno. Además 
existen a menudo psquaftas cantidades da otros meta.las como cromo, cobre, níquel y otros, casi slampre procedantes 
de las chatarras aprovechadas. 

Entre los at::erOS a!aados se afladen estos e!smantos intsncionalmente para obtensr datennin~ prop!edadas en su 
utilización. 

Clco~c!bn ~ ~ ccoí'OO !Ji>1 ou lrilll&E:dbn. 

Por su utilización resultan dos grupos: 
Aceros comunss y de calidatl. 
Aceros nob!es 
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Los aceros sin alear y semialeados se consideran gensralffl3nte aceros comunes y da calidad, ineluso los ds eremsntos 
pureza Pero si además del elevado grado da pureza, se exigen otras condiciones para garantiw determinadas 
propiedades (por ejemplo, caractertsticas constantes de tratamiento térm!co) entonces entran tambián los eceros sin 
a!sar y semi~ados de alto grado de pureza a formar parte del grupo da los ateroS nob!es 

RGS&ft~ tlistóriCll 

Según el actual estado de nuestros conocimientos histOñcos, puade afirmarse que los primsros vestigios del hierro 
aparecen en Asia menor, puede afirmarse que los primeros vestigios del hierro aparecen en Asia Menor, y 
probablemente conesponden a la tribu de los CALIBES, que vivlan en el sudoeste del mar Negro. Tammén es muestra 
del desarrollo del hierro en la antigüedad el tesoro de objetos de este metal que posela el rey Sargon II de Nlnive en su 
palacio, los trabajos manuales de tos egipcios y la consumada técnica de la cons1rucci6n de armas a que llagaron los 
romanos. 

Gracias a descubrimientos casuales, a la observación y la experiencia progresó rápidamente la técnica de la siderurgia 
en las regiones que existían minerales de hierro de gran riqueza, fAcilmsnte reducibles, y que tenlan madera suficiente, 
para obtener el carbón necesario para el proceso de reducción. De ordinario, el mineral de hierro, una vez lavado y 
tostado, era fundido con el carbón vegatal en hornos excavados en zanjas o en pozos y para cuya construcción se 
empleaba barro, piedra parida o cantos rodados. Los hornos que se usaban para ello, llamados tambren hogares, eran 
al principio accionados por tiro de aire natural. Más tarde se usaron fuelles accionados a mano para la necesaria 
insuflación de aire. 

Se obtenla en ellos de la fusión un nódulo de hierro forjable, o acero, del tamaflo de la cabaza de un niflo del cuaf, tras 
varios procesos sucesivos de caldeo y de forja, se eliminaba la escoña que tenia adherida y entremezclada, 
empteandose seguidamente el metal resultante para la confección de objetos diversos. 

Al final de la Edad Media se idearon fuelles movidos hidráuficamante, y se construyeron los hornos de paredes cada 
vez más altas; surgió asl el horno de fosa Como en el hogar, los hornos perfeccionados se obtenla un producto que 
una vez eliminada la escoria, se forjaba directamente y cuyas dimansiones eran apreciablemante mayores que las de 
los nódulos obtenidos en los hornos primitivos. Resultó entonces insuficiente la fuarza muscular para trabajar en la forja 
las piezas obtenidas, y hubo que emplear también la energla hidráulica para accionar el martíno de forja. 

8 cambio que trajo consigo la introdut:eión del "Horno Nro" proviena da qua, al lograrse en él un rendimiento térmico 
más pelfecto, se consiguen temperaturas suficientemente elevadas para lograr la fusión completa del hierro, en lugar de 
su reblandecimiento en estado pastoso, conseguido con los hornos anteriores. No se puede asegurar con certeza en 
que momento se puso en marcha el primar horno alto, no dónde se obtuvo el primar arrabio. Ciertamante, el empleo del 
horno alto no procede de un descutmm:ento casual, puesto que eran conocidos desde hacia largo tiempo 
procedimientos para fundir completamante, en hornos de fosa, plomo, estaflo y cobre. 

En comparación con el acero obtenido hasta aqual momanto, extraido directamente del mineral de hierro, el material 
procedente del horno alto era rico en carbono, y no era forjab!a. Para transfomlar esta hrerro en acero era preciso 
"afinarlo" antes. Siguiendo la tenninologla de los antiguos forjadoms, este proceso equivalla a purificar el mata!. 
Mediante el "afino" se quemaban los elementos extraflos existentes en la fundición (carbono, silicio, manganeso, etc.) 
en presencia de carbón vegetal, cuya combustión se activaba por medio de a:re en exceso, creando asl una a1m6sfera 
cargada de anhldrido carbOnico y de oxigeno. 

No obstante, la transformación en aeero del arrabio fabricado a plano rendim:ento en los hornos altos, no pudo a!canzar 
el rttmo precisado por esta producción, porque la capacidad da los hornos de afino utiHzados para la mancionada 
operación era muy limitada. Hubieron de transcurrir varios decenios ante de que la sustitución del carbón vegetal por la 
hulla se aplicara también a la producción de acero. La principal dificultad con qua tropezó se debla a que el acero no 
podf a estar en contacto con el carbón mineral o con el coque, porque si no, se combinaba con ef azufre y resultaba 
quebradizo en caf renta. Este inconveniente fue eliminado gracias al HORNO DE PUDELADO ideado por Hanry Cort en 
1784, en el cual el acero de hallaba en contacto con gases de combustión neos en oxigeno. Para conseguir que el caldo 
en fusión estuviera siempre expuesto a la acción de gases oxidantes energéticos, era constantemente removido; de la 
referida operación proviene el nombre del sistema de afino descrito. 
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Actualmente la mayor parte del acero consumido se produce, además de por el procedimiento de afino con aire 
insuflado, por el SISTEMA SIEMENS-MARTIN, llamado así en memoria de sus inventores Wihelm Siemens y Emile y 
Pierre Martín. En sus primaras aplicaciones, 18964, el procedimiento de fabricación consistla en fundir simultáneamente 
chatarra de acero y arrabio; después se sustituyo la chatarra por mineral de hierro. Para la fusión se empleaba un horno 
de so!era de diseflo especial, provisto del circuito de recuparación que ideó Friedrich Siemans. 

En nuestros dlas la mayor parte del acero empleado se sigue fabñcando con ayuda de los procedimientos Siemens
Martln y Thomas. Junto con éstos sigue aumentando constantemente la producción de acero por el proceso de 
insuflación de oxigeno. A este sistema corresponden muchos procesos que han sido denominados con el nombre de 
sus inventores o licenciataños como: Procedimiento "LO", Procedimiento "LO-A1", Procedimiento "Kaldo", Procedimiento 
"OCP" y Procedimiento "PL". 

Se car~ porque se inyecta oxigeno lo más puro posible por la parte superior del metal en fusión. Aun cuando 
desde la fecha en que se aplicaron por primara vez estos sistemas de fabricación han sido perfeccionados 
notablemente, lográndose así grandes aumentos de producción y notables economias, es forzoso sin embargo 
reconocer que la marcha seguida en ellos para la obtención del acero es indirecta; en efecto, inicialmente se obtiene et 
hierro en el horno alto fundiendo el mineral, con adición de substancias que posteriomrente hay que eliminar para que 
resulte el acero, cuyas propiedades son más adecuadas para las distintas aplicaciones. Por este motivo han sido 
numerosos los intentos que se han realizado para tratar de producir directamente acero a partir de los minerales de 
hierro: las investigaciones emprendidas en diversos palses hacen presentir que está próximo a alcanzarse este objetivo. 

Queda la constante tarea de mejorar cada vez más los productos siderúrgicos y de satisfacer las crecientes exigencias 
de los consumidores de acero, los cuales tanto han contribuido con sus deseos al desarrollo de la industria del hierro y 
del acero. 

3.2 lm~on®.ncia dal 1JGO ds Acero Esirucwral 

8 acero es uno de los más impQrtantes materiales estructura'as. Entre sus propiedades de particular importancia en los 
usos estructurales, está la alta resistencia, comparada con cualquier otro material disponible, y la ductilidad. Ductilidad 
es la capacidad que tiene el material de defonnarse sustancialmente ya sea a tensión o compresión antes de fallar. 
Olras ventajas importantes en el uso del acero son su amplia disponibilidad y durabilidad, particulaml8nte con una 
modesta cantidad de protección contra el intemperismo. 

La industria siderúrgica mexicana se encuentra hoy en día, en una nueva fase de su desarrollo; ante las tendencias 
económicas del tercer milenio se presenta nuevos retos que serán afrontados con tecnologla de vanguardia y calidad en 
nuestros procesos, asl como un servicio esmerado. 

Estas inversiones en nuevas tecnologías para mejorar los procesos, han venido a estabilizar el abastecimiento del 
marcado y en consecuencia a proveer al proyectista y al constructor de más posibilidades de utilización de los 
materiales matálicos para decióir sobre el tipo de estructuras a utilizar. aplicando sistemas modernos de construcción. 

Ante una escasez de información técnica, es lógico que el Arquitecto y el Ingeniero se resisten a emplear demasiado 
tiempo en el estudio de tecnologlas y de sistemas es1ructurales, que no pueden poner en practica. 

Es necesario que al mismo tiempo que se abastece al mercado de estos productos, se acompane de un incremento de 
pub!ica.ciones técnicas facilitando la utilizadOn ra:ciOnal de dichos perfiles. 

La decisión se centra principalmente en dos factores: la rapidez y el costo. 8 acero es más rápido porque no requiere 
pausas en la construcción. 8 uso del concreto requiere el moldeado en los pisos y después esperar a que seque el 
concreto. 8 factor costo puede depender de la experiencia local. 

B concreto puede ser más barato que el acero y viceversa, dependiendo de lo que la gente acostumbre en el lugar. 

Poco tiempo después del temblor de 1985 se refonn6 el reglamento de construcción de la Ciudad, para que en el futuro 
las construcciones estuvieran más reforzadas y resistieran estos temblores. 8 reglamento penalizaba más las 
construcciones de concreto que las de acero, por ser las que más se hablan daHado. 



8 t'emblor mostro con tenib'.a claridad qua el acero, adema.s de sus ventajas p2!'a cubrir grandes claros y construir con 
mayor rap:daz. 8 ecefO psrmite hzter estructuras más ligeras con cimantaciones menos profundas. 

S! puaden hacer diseftos de aeero tan económ:co son más qua utilizando el concreto. Si se considera lo que ahorra en 
la clm3ntaci0n, porqua es mas ligera, y lo que se avanza en el tiempo de construcción, porqua es mas rápido. Sin 
embargo, el acero hay que pagal1o todo por anticipado m:entras que el concreto se va pagando poco a poco mientras 
avanza la obra 

Uno de los principales fa:etores que limita la construcción con acero es la falta de formación de especialistas en 
estructuras de aoero. 

Olro de los factores que oompfica el uso del acero en la construcción es la escasez de buenos talleres de estructuras. 
Talleres no automatizados. 

Una forma muy ilT1$)ortante para aumentar la participación del acero en la industria de la construcción seria bajando un 
poco sus precios y dando facilidades de pago. 

Olras medidas para promover el consumo son: mejorando la distribución, porqua actualmente los productos de acero 
son poco ateeslbles en los centros de consumo medianos; cumpliendo los plazos de entrega, espacialmente de perfiles; 
aumantado la variedad de perii!es comerciales; álfundir entre los usuarios los medios para faciritar el diseHo con acero, y 
promover el uso de sistemas modernos de comunica:ciOn en la relación consumldor•fabricante. 

Goncrnn&:tiles 

Las estructuras de cubiertas comprendan en general armaduras, co1Teas y riostras. Se han desarrollado construccionas 
ligeras sobre todo para las armaduras. Tales armaduras se usan para naves, para construcciones planas, para cubiertas 
de mucha pendiente, etc. Los ejemplos siguientes se han tomado de la gran cantidad de posibilidadas y dan para cada 
tipo constructivo los datos caracterlsticos sobre la disposición total, formación de la sección, etc. Ha de remarcarse en 
especial que los tipos constructivos mencionados no solo son posibles para los usos y las retlculas estructurales 
indicadas en las figuras, sino qua tienen una Importancia primordial para casi todos los campos de aplicztiOn de las 
estructuras de cubierta. Las empresas suministradoras facilitan más información. 
La secuencia de los ejemplos no indica una jerarqula, va desde las estructuras planas a las espztiales y trata de perfiles 
en frto, tubulares y laminados en callante. 

~con nonnc.llxcfi:no pero roovoo ~ooocll 

Los pórticos normmizados para naves Hossch son pórticos de dos articulationas cuyos montantes son verticales y 
cuyos travesaflos esUm di~uestos con una pendiente de 5º ascendiante hasta el centro de la nave. Los montantes y 
travesaftos son de alma r.ena en forma de I con las alas huacas. Tanto los cordones huecos perfilados en frto de modo 
que el limite de fluencia del material de partida St 37 se ha elevado al vm- del St 52. 

Seg(m eno puede contuse con crm=21 OO:Cefcm2 para el caso de carga H y con cr~=2400 kg/cm2 para el caso de 
carga HZ. las alas y el ~ dn unidos mediante soldadura automática con polvo. La ejecución hueca de las atas da 
una gran estabilidatl con respecto al pandeo y al pandeo con torsión y flexión. Los perfiles se fabrican en alturas de 425, 
500 y 600 m y espasores da 4 o 4.5 o 5 mm respectivarnsnte. 

Los pórticos se fabrican de manera standard para naves sin grúas o con puentes grúas de hasta 1 o t Para ambos tipos 
las luces van de 12.5 a 25.0 m con graduztiones de 2.5 m. los interejes de las cerchas es de 7.5 m para cargas de 
cub!ertas normales. Un pórtico consta de 4 pa:Jti!s, a saber, 2 montantes y 2 travesaflos. Todos los empalmes est:Jn 
blselados y provistos da placas soldadas que se atornillan entre si. En la figura pueden verse las secciones iguales del 
travesaflo y_del montante y la ejecución del ángulo atominado del p6rtico mediante tomillos de atta resistencia. 
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Ari'ill:~ L!rno cls Perii!w loitlnc~o en Mo ll"Ju,~1 

Para los cordones y diagonales se emplean perfiles en frlo, a sabar, para et cordón superior en petffl en fomla da ll.ll 
invertida, para el tirante y las diagona!as un perfil en forma de [ (canal CE). 

El cordón superior tiene una pendiente de 15ª. Para formar un triángulo con tirante horizontal. Para ckros de 17.5 m, 
20.0 m, 22.5 m y 27.5 m se coi.ocan en los extremos de 400 mm de altura de 12.5 m de claro. En esta caso el paso da la 
armadura es de 260 kg. Normalmente las armaduras se disponen a distancias de 2.5 m con una cubierta da placas da 
honnigón pómez sin correas que van de una a otra armadura. Son posibles otros tipos de cubiartas empleando correas, 
p. e., con placas onduladas ele chapa galvanizada, de fibrocemento u otro material transparente; en este caso, las 
pueden colocarse a distancias de hasta 4.0m con un mismo dimensionado. 

VIC2l cils C®9fD Wuf)'~n cl3 pGJ'libo en C:rú, 

La viga reticulada es una viga de celosla de cordones paralelos de 7.5 m, 10.0 m, 12.5 m o 15.0 m da claro con 
dirección diferente de las diagonales. los cordones y diagonales están formados por perfilas laminados en fr1o, a sabsr, 
el cordón superior por un perfil U invertido, el tirante y diagonales por perfilas [. la pendianta en el caso da culr.arta de 
fibrocemanto es de 7.5° y pueda rebajarse hasta 1ª para otros tipos de cub:artas. las figura repl8S3nta una viga 
reticutada da 12.5 m da claro. 

rJrn109 l'lOffilllDX!ldoo W~aMoon 

Las naves pueden anchos de 15 a 25 m con inlervam de 2.5 m. Las armaduras son a dos vertientes con una pandrante 
da 100. ~n fonnadas por perfflas en frio; el cordón suparior forma una U invertida y para las diagona!ss y el tirante se 
emplaa un perfil [ (canal CE). Es posible cualqufar altura da la nava entre 3.0 y 7.5 m Pncluso puada sar Sll,1larior, si asl 
se desea). Las cerchas se a?OYan sobre pilares de acero empotrados en los cimientos. Los interejes depsndan de! tipo 
da cubierta y aislam!ento, p. e. en caso da cub:erta sobre correas da zcero: 6 a 7.5 m en los vanos ~-os. 5 m en 
los exiremos. En la figura se representa una nave e 20m da ancho. 
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~tiro ~l'?.it!:&:l Dtlf3otn 

Los travesaftos y montante de la armadura aporticada tienen la misma sección con configuración espacial. Los cordones 
van para!s!tls y están formados por perfiles espaciales laminados en frlo; el cordón superior es más ancho que el tirante 
de modo que, madiante las diagonales formadas también por perfiles laminadas en frlo, resulta una sección estruttural 
espacial y en forma de cajón. Ambos cordones tienen en el borde bandas de suficiente ancho en el sentido del plano de 
las diagonales y hacen posible una buena unión soldada de estas barras. Todas las piezas de la sección tienen un 
espesor de 4 a 6 mm. En lugar de la ejecución como celosia espacial, es posible una ejecución de alma llena. 

Como material de partida se emplea St 37; después de la conformación en frío está admitida para los perfiles de la 
armadura Dolesta una tensión de 1800 kg/cm2. 

Se fabrican en serie naves Standard de 15.0 m y 17.5 m de ancho para una altura de 4 m, así como de 20.0 m, 22.5 m y 
25.0 m de ancho para alturas de pared de 5.13 m. Son posibles también construcciones de varias naves juntas siendo 
entonces usual adoptar el tipo de celosla descrito sólo para los soportes exteriores, siendo los interiores de alma llena. 
En el caso de emplear correas los interiores usuales son de 6 m. sin correas de 3 m. 

Q 
En ta cubierta de acero tensado Dr. Maculan las correas se sustituyen por alambres fuertemente tensados de alta 
resistencia. la tensión de estos alambres es absorbida en los extremos de la estructura mediante discos y se conduce a 
los cimientos con ayuda de tornapuntas o pórticos o es absorbida en el plano de cubierta madiante barras comprimidas 
dispuestas convenientemente. 

Los tubos de sección circular poseen la misma seguridad frente al pandeo en todas las direcciones y por tanto la 
sección més favorable para barras comprimidas, consiguiéndose por ello considerables disminuciones de peso para las 
armaduras de tubos de acero. Ademas los tubos de &:ero tienen una superficie menor que otras barras de la misma 
resistencia no teniendo ni esquina; ni cantos ni juntas. 8lo reduce los costos de pintura y mantenimiento y, en caso de 
construcciones al aire llbre, los esfuerzos del viento. De está manara se puedan nevar a cabo construcciones 
ecooomxas y salisfactorias desde el punto de vista estético. Ayuda a la bar.eza da su fonna la inmediata unión de los 
tubos msdiante soldadura, sin chal)as da nudo, qua a la vez repercute favorablemante en t a tensión de las barras. Las 
curvas de adaz,taci6n y de penatración de los extremos de los tubos, teniendo en cuenta el biselado nacesario para la 
soldadura, se hacen madiante máquinas de oxicorte especiales. Los elemantos de las armaduras lo mayor posibles y 
todavla transportables se sueldan en taller. Las uniones de montaje son en general atominadas; también pueden 
soldarse en la obra y antes de su montaje empalmes de tubos preparados en el taller. En la figura 1=3B.3 m interejes de 
11.0 m y peso de la cubierta de 120 kg/cm2, el peso de esta armadura es de 5.5 ton. Además se representa una 
armadura tubular sin montantes con un voladizo relativamente largo. Los claros 13 y 12 son de 12.6 m y 16.1 m, la 
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longitud del voladizo 11 es de 11.1 m. Para interejes de 9.3 m y 25 kg/m2 de paso da la cub:!rta. la armadura comp!eta 
con voladizo pesa 2.04 ton. 

A veces los cordones de las armaduras son de vigas de ala ancha con sólo las barras de reneno tubulares; tales 
combinaciones también pueden resultar favorables. Existen otras posibilidades em,!eando tubos da sección cuadrada o 
rectangular. 

-~--~ ,_,,.._,. ~VW\0 
P-------&-------=,,J 

~~G3-msc.nno r.'klnnasm!lnn 

En las naves Mannesmann se emplean elementos de tubos dé acero prefabricados en serta con unionas soldadas, a 
sabar, triángulos de tres cuarpos y piezas intermadias de dos o cuatro cuarpos. 

Estos elementos se atornillan entre si al montartos; pueden ser montados tamb:én por paonas. Las construtciones 
pueden desmontarse f~ilmente, si es necesario, y volverse a montar en otro sitio con la misma disposición o similar. 

Son posibles claros de 7.0, 9.25, 11.5 y 13.5 m. Dos triángulos de cetosfafonnan la armadura de 7.0 m; para armaduras 
de 9. 25 m y 11.5 m se intercalan piezas intennadias; en armaduras de 13.5 m se colocan d3 forma invertida dos 
triángulos dobles formimdose con un tirante una armadura Polonceau. 

Los triángulos de cetosia han de dimensionarse de modo que sirvan también como pies derechos, a saber, como 
soportes el pórtico articulat!os en su base o empotrados en ella con articulaciooos en los apoyos da las armaduras. 

La altura del soporte incluso la base es de aproximadamenta 3.6 m. Como soporte de las annaduras puadan emplearse 
también perfiles laminados. En ambos casos los soportes pueden colocarse encima de rodillos de caballete o de bordón 
siendo entonces desplazable toda la estructura (p. e., para la confección de calles). Para ejecucionas fijas las 
armaduras pueden también apoyarse sobre pilares de hormigón o ladrillo. 

Los cordones de los triángulos de la armadura tienen, como los tubos usuales de los andamios, 48.3 mm de dimnatro 
exterior; por tanto, pueden unirse como correas de tubo de acero del mismo diámatro madiante acoplamientos a 
presión. 
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"'1ave Industrial de 2:cw estrucwrd 

~uro ooatnda pero nrnroo Jucíto 

Las armaduras están formadas por vigas ! laminadas en caliente, cuyo dimensionam:ento económico como construcción 
ligera es posible por el hecho de qua en los apoyos se han soldado acartelado y la estructura se ha disenado como 
p0rtico de tres articulacionas con tirante. Como tirante se emplea un angular de lados iguales. Las armaduras tienen una 
pendiente 1:5 y se fabrican en serie con claros de 10.0 m, 12.5m y 15.0 m. 

~ . 
Cuiliws Filigmn 

La viga Filigran para estructuras de cubiertas se fabrica como viga simple, como viga en forma de V y como viga cajón. 
Como diagonales se emplean trozos de banda de acero laminada en frlo de 30 x 2.0 mm o 40 x 2.5 mm; tienen en la 
barra libre secciOn en forma de V con un ángulo de 30º entre los flancos y están ranumas en los ex1remos para poder 
abarcar las almas de los cordones. En ello los flancos están comprimidos paralelamente y soldados con las almas de los 
cordones. 

Las vigas simples tienen los cordones paralelos y una altura de 29 a 46 cm. Los cordomnes superiores están formados 
por perfiles T de alma alta de 25 a 50 mm de altura o por perfiles 1120 partidas poir la mitad. Los cordones inferiores 
tienen a su vez forma de T con los mismos, o un poco más pequeftos, perfiles. 

La viga en fonna de V está formada por dos vigas simples inclinadas cuyos cordones superiores están en contacto y 
unidos mediante soldadura, mientras que los cordones inferiores sólo tienen de cuando en cuando barras para 
mantener la distancia. La figura representa un ejemplo de cubierta con mucha pe!ldiente. 

Las vigas caj0n tienen dos paredes resistentes con cordones de angulares de lados iguales o desíguales, sirviendo un 
lado de angular para el empalme de las diagonales, mientras que los cantos libres de los otros lados de los angulares 
están orientados uno tente al otro y fonnan después de la unión por soldadura los cordones cajón. Se emplean como 
angulares: angulares de lados iguales 230 x 30 x 30 mm a 70 x 70 x 7 mm o de lados desiguales de 30x 20 x 3 mm a 90 
x60x6mm. 

Mediante las vigas Filigran pueden construirse armaduras de cordones paralelos para diferentes fonnas de cubiertas. 

S!~ conswdhlo Cano 

8 sistema constructivo Ceno emplea construcciones de celosla de cordones paralelos, de malla muy estrecha, 
espaciales, cuyos cordones y barras de relleno están fonnados preferentemente por acero redondo St 37 y pueden 
montarse varias unidades por soldadura. 
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La mayofia de las vigas Ceno tienen tres cordones, uno inferior y dos superiores, y barras de re!!ano en los tres planos. 
Las alturas de tas vigas van de 300 a 1200 mm, los ancllos del cordón supetior de 135 a 540 mm. Ú1funam!nta se 
emplean también para este tipo de vigas cordones da acero hexagonales, tubos, etc., a sabar, ~do las vigas 
de tres planos mediante soldadwa automtrtica o construyendo de manera completamante auto~ la ~dad da la 
viga espacial. Las vigas de tres cordones se emplean para cons1rucciones de cubiertas y armaduras da navas de todo 
tipo, también para pórticos. La figura representa un ejemplo de cub:arta a una vertiente. 

Además existe la viga de tres cordones designadas como perfil V en la cual las dos barras del cord6n supsior están 
relativamente próximas, por tanto, los dos planos inclinados incluyen solamante un pequefto angular. Estos parfi!es se 
emplean preferentemente como cabios, coneas y travesaflos de unfón entre armaduras y otras construccionas. 

De los perfiles de tres cordones se construyen tamlr.én postes de lata tensión, m:entras qua para poste de lineas de 
conducción eléctricas se han desarrollado perfiles especiales de cuatro cordones de a:ceros redondos en disposición 
rectangular o cuadrada. 

~Jovoo ele protección llunneálsctt 

Las obras en las que se trabaja con grúas pueden en la actualidad abarcarse en su totalidad matflarna navas de 
protección. La cubierta de estas naves consta de un conjunto da armaduras de celosla en el espacio con tres cordones, 
dispuestas para!elamente, con un ancho de 2.5 m y de luz variable; los cardonas y los montante da estos prismas son 
tubulares, las diagonales aceros redondos. Las partes superiores de los prismas de celosia liana un racubrim:3nto 
transparente como cobertura. La estructura de ta cubierta se apoya sobre andamios tubulares qua puaclan crecer a 
medida que avanza la obra. 

Los andamios, con su revestimiento exterior de toldos de PVC reforzados y transparente, fonnan las paredes emerlores 
de las naves. Para poder abémeceí de material cualquier punto de la obra, en primer lugar la grúa e:ava en aquel punto 
uno o varios prismas y los coloca encima de los extremos de la cumbrera da los prismas próJdmos. Asimismo se 
desplazan también los prismas al recrecer los andamios. Es favorable para el transporte y a!macenmanto que las 
armaduras pU8dan amontonarse en poco espacio de manara sencilla 
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Comrtnicc:f6n t<S 

8 arquitecto Oipl.-lng. Silberkuhl ha desarrollado una construcción Tipo Shed que se diferencia de los tipos 
constructivos usuales y que presenta ventajas de diverso tipo. Las vigas verticales del Shed están formadas por vigas 
de celosla soldadas con cordones superior e inferior arqueadas y con diagonales que suben y bajan de manera 
uniforme. Tienen en el segundo nudo del cordón inferior tirantes, y fonnan un conjunto con la superficie de cubierta 
cónica de piezas prefabricadas u hormigón " in situ ", que va del cordón superior de una viga al inferior de la próxima. 
Los diagonales son tubulares y para los cordones se emplean angulares. Delante de los diagonales se coloca un 
acristalamiento din masilla con montantes de las ventanas colocados radialmanta. Este tipo de cubierta en diente de 
sierra se caracteriza por su buan aspecto interior y por su buen aprovechamiento de la luz. 
Las construcciones KS hacen posibles claros aproximadamente 60 m. Garantiza una iluminación muy uniforme de todo 
el espacio cubierto y al mismo tiempo y un desagüe eficaz del agua de fusión y de lluvia. Además esta construcción 
puede ser solicitada por grandes cargas aisladas, como p. e., caminos de rodadura longitudinales de groas 
suspendidas. 

Si'led ~onnt!iul® SAG 

Las membranas de cubierta abovedadas y autosoportantes formadas por chapas trapezoidales galvanizadas y cartón 
embreado, son las principales caracterlsticas de estas naves. Las membranas junto con los lucernarios inclinados tienen 
un ancho total de 7.5 m En sus puntos~ bajos descansan sobre soportes situados a distancias de 10.0, 12.5 o 15.0 
m. Son posibles varias combinaciones de estas distancias entre soportes asi como el ahorro de uno de cada dos de 
ellos mediante colocación de jácenas. La altura útil hasta la jácena UK es de 4.0 o 6.125 m (en la nave de mayor altura 
es posible la colocación de un camino de la rodadura para una grua de 5 ton.}. Son posibles también alturas 
intermedias. 

~JlMt coove&ldo Wupp&nnonn 

En la Nave Abovedada Wuppennann la membrana resistente cilindrica estti fonnada por elementos constructivos 
Iguales entre si. Las barras de celosla de la misma longitud fonnan los triángulos equiléteros situados unos junto a 
contra otros; cada vez 6 de estas barras de aproximadamante 2.6 m de longitud se encuentran en los nudos y se 
atornillan en estos puntos con piezas especia!es hexagonales. Con ello se obtiene una reticula de 2. 764 m; la longitud 
de la nave es un múltiplo de la misma Normalmente se obtiene la longitud de 27.64 m; con posibles otras longitudes. El 
ancho total es siempre de 21.67 m. la altura de la cumbrera es de 8.03 m. 

Las barras están perfiladas en fr1o; tienen una sección en fonna de U invertida con los valores estéticos 
aproximadamente iguales según ambos ejes, lo cual es favorable para la absorción de las compresiones. 

Esta construcción ligera requiere una cimentación nula o muy pequef\a, ya que puede suministrarse con placas de base 
que dan una presión sobre el terreno de sólo 2 kg/cm2. 
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La fabricación de todas las piezas se hace en serie. Su tipilitaciOn evita ~u!os estáticos~ para cada caso en 
particular. 

Para el montaja se ha mostrado especiatmante conveniente co!o&ar en la cumbrera barra dob~ qua es1ml unidas entre 
si madiante chamelas. Puaden montarse en primer lugar en sualo dos semimambranas con sb!o 22 m d3 altura de 
vértice, las cuéWs se rigidizan en las superficias de los a!eros madiante una celosla psq33noú:u!ar. Estas 
semimembranas pueden izarse en su totalidad, con o sin cobsrtura, mediante dos elevadores, ~ sus bases la 
situación definitiva, anclándose convanientemante. 

La Placa O~ está formada por piezas tubulares que estén soldadas en sus nudos con holas huacas de acero 
l'oílralldose una estructura espacial. Estos nudos están situados en dos supemcias p~elas entre si qua en ganeral 
son planas, pero que también pueden estar ligeramante curvadas. Los nudos están en cada una de estas superficies 
formando o bien una retlcula de 1riángu1os equililteros o de cuadrados _eventualmante tamb:én da rectánguios_. Con 
ello los nudos de una pla:ca están desplazados con relación a los de la otra da manera que están situados enfrente del 
centro de las retlculas triangulares o cuadradas. Las diagonales espaciales entre los nudos de ambas superficies 
representan las aristas de octaedros o tetraedros. 

La retlcula espacial tiene una indetenninación da alto grado. Resutta favorabte un apoyo uniforma en tt)dos sus lados. El 
espesor de la placa puede bajar hasta 1/20 de la luz. 

Ya que esta estructura se deja vista por su parte inferior, es conveniente colocar un aislamiento tl!rm:co espacial en la 
cubiffla 
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tC!:300 Genarnm. 

Las estructuras que sostienen las cub:ertas da las naves, están consffluidas gensralmanta por \ligas trianguladas da 
acero, hormigón o madera, d~ndose preferencia a las primaras cuando el claro da la nave es importante. 

la cfispósición general de las cubiertas se representa en la siguiente figura. 

Los etamantos base son las "cerchas" o cuchillos qua salvan el claro "L" y que en el caso da la figura son vigas 
triangulares del tipo llamado ªbalga•. Las cerchas se repiten a distancias iguales a lo largo da la superficie a cubrir, 
distancias que suelen estar comprendidas entre cualr'O y ocho matros. Sobre los nudos de las cerchas descansan las 
correas. Que se denominan de cumbrera. lntermadias o de orilla, según se posición. A veces se apoya directamente 
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sobre las correas la cubierta propiamante dicha, como por ejemplo. cuando esttl constituida por forjados de hormigón o 
ladrillo armado, chapas ondwadas de fibrocemento, etc.; en este caso, tanto el peso propio de la cubierta como la 
tcei6n de la nieve y dal viento, son transmitidos directamente por las correas a las cerchas. 

Cuando las cerchas de las naves no apoyan sobre muros de fabrica, lo hacen sobre columnas constituidas por perfiles 
matá!icos o por pilares de hormigón armado. 

Las columnas reciben y transmiten a las zapatas el peso de toda la cubierta con sus sobrecargas correspondientes, así 
como el empuje del viento actuante sobre los faldones y muros de cierre y los empujones laterales de puentes-grúa. 

El criterio de diseflo de los esfuerzos permisibles se ha empleado desde principios del siglo XIX y sigue siendo el más 
uliHzado en la actualidad. Consiste en c~cular, por medio de un anfilisis elástico. las acciones internas que producen las 
solicltacionas, de servicio o de trabajo, en los diversos elementos estructurales y comparar los esfuerzos máximos 
ocasionados por esas acciones con los permisibles, que son una fracción de los esfuerzos de fluencia. 

La magnitud del esfuerzo permisible, en el acero estructural, es una fracción del esfuerzo de fluencia y la relación 
esfuerzo de fluencia entre esfuerzo permisible se llama factor de seguridad; este concepto de seguridad se basa en la 
suposición de que la iniciación del flujo plástico define el limite de utilidad de la estructura y que la carga permisible debe 
ser igual o mayor que ta carga de diseflo calculada para obtener un factor de seguridad adecuado; cabe señalar que el 
rzctor de seguridad no indica la proximidad o lejanla a las cond!ciones de falla de una estructura, ya que este ha sido 
fijado en función de un esfuerzo que no lo implica 

Es un criterio basado en cargas de servicio, comportamiento elástico y esfuerzos permisibles; es aceptado porque se 
desarroU6 como parte integral del anáfJSis racional de esfuerzos y está respaldado por las múltiple experiencias de su 
utilización. La aplicación de la teorla elástica, esto es, la hipOtesis de que el material es esforzado siempre dentro de su 
rango de comportamiento etastico, está implicita en el procedimiento de diseflo, no sólo porque los mstodos de análisis 
estructural que se utilizan para la determinación de los elementos macánitos de áisefto se basan en déchas hipótesis, 
sino también porque se supone que a partir de ellos se obtienen los esfuerzos actuantes aplicando teorlas de 
resistencia de materiales también basados en la hipótesis elastica 

La obtenciOn de esfuerzos permisibles no ha sido mas que un artificio para poder aplicar el método de diseno elastico, 
es claro que podrlan compararse directamente las cargas sin necesidad de pasar por la obtención de esfuerzos. 

Es muy útil para predecir el com,oortamiento de las estructuras en cond!ciones de servicio, pero en muchos casos no 
permite estudiarlas en las cercanlas del colapso, que se presenta fuera del intervalo eléstico, cuando la ley de Hooke ya 
no rige las relaciones entre esfuerzos y deformaciones, y por lo tanto no puede detemúnarse la seguridad de la 
estructura respecto a la falla 

YGnoión 

a) Excepto para miembros conactados con pasadores conectados con pasadores, F, no excedera de 0.60 Fy, ni de 
0.50 Fu en el área neta efectiva. 

b) Para ncembros conectados con pasadores: FF0.45Fy en el área neta 

C«i8ms 

En el área efectiva de la sección transversal que resiste el esfuerzo cortante: 

Fv=0.40Fy 

En perfiles laminados y en perfiles armados, el área efectiva para resistir cortante podré calcularse como el producto 
total por el espesor del alma. 
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Com,roofbn 

En el diseno de los elemantos en compresión, debe considerarse la posibilidad de que se presente alguna condición de 
equilibrio inestable, estos efectos son funcilm de la esbeltez del elemento. De ~uardo a estud:os realizados, Euler llagó 
a definir la carga critica que corresponde al punto de la bifurcación del equilibrio (caracterlstico de los fenómanos de 
pandeo, siendo el pandeo un caso particular de inestabilidad) 

;r 2EI 
Pa =7 donde: 

Per Carga Critica de Pandeo definida por Euler. 
E Módulo de elasticidad del material 
1 Monl!nto de inercia de la sección 1ransversal 
L Longitud del elemento 

Si la sección transversal de la barra presenta dos ejes de simatr1a, las tres formas de pandeo son independientes entre 
si, dos son debidas a flexión y la tercera debida a torsión. 

Si la sección transversal tuviese un solo eje de simetna, dos de los modos de pand3o se walven depend;antes entre sí 
y uno es independiente, de está fonna, uno de los modos de pandeo es por flexión a!rededor del aja perpendicular al eje 
de simetrf a de la sección transversal, y los otros dos modos de pandeo son por ffaxotorsiOn. 

La carga critica que rige el disefio es la menor de entre todas las cargas crtticas para cada modo de pandeo. 

Cuando se tiene dos ejes de simetrf a se efecbJa:rá la revisión del pandso por flexión alrededor del eje de simetna de 
menor momanto da insrcia da la sscci6n; en perfiles laminados o hechos con placas entre si, o aquellos q113 en general 
estiln cons1ruidos de plataS de un espesor considerable, el pandso por torsión no es critico, en camb:o en perfiles 
hechos de lámina delgada doblados en frlo debe revisarse la posibilidad de qua exista pandeo por torsión. o por 
flexotorsión en secciones con un solo eje da simatrla 

Dioeflo emr el criiG:1to ~ mG7XCXJ ~oii>oo. 

Se verifica que no sea critico el pandeo local. Se obtiene ICUr y se verifica si es mayor o menor qua: 

e, = ✓:i.' 
ºy 

Si l<Ur es mayor que Ce, el esfuerzo critico se obtiene de la f6nnula da Eu!a'; si es mancr qua Ce, el esfuarzo critico 
obtenido con la fórmula de Euter se debe corregir por inelasticidad con cuak¡u:ara da las ecuaciones siguientes: 

Para obtener el esfuerzo da dlsefto del elemanto crcr hay qua cfJVidirto entre un coafu:iente da seguridad el cual está dado 
por la slguienta expresión: 

5 3!d/r ld/r 3 
c.s. =3+ 8Cc ---3 

8Cc 
P;ua el rango en qua l<Lk ~ Ce; cuando l<Lk > Ce C.S.=1.92 

~n 

a)Tensi6n y compresión en las fibras extremas da m:ambros comp~. laminados en cafiente o armados (excepto 
vigas hlbridas), cargados en el plano de su eje manar, simátricos con respscto a dicho eje, y qua cumplan con los 
requisitos de estil sección: 

Fir0.66Fy 

Para que un miembro se califique bajo estti sección, deba cumplir con los requisitos sigurentes: 

1.Los patines estarán unidos continuamente al alma o almas. 
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tJcve lndusirilll ele l:cero emructurol 

2.La relación ancho/espesor, b'21, de elementos no atiesados del patín en compresión, no excederá de: 
545 

F, 
3.La relación ancho/espesor, b/21 de elementos atiesados del patín en compresión, no excederá 

d . 1590 
e. F, 

4.La relación de peralte/espesor del alma o almas no excederá el valor dado por las siguientes fOnnulas, según sea 
aplicable. 

dft-:(5 370/(Fy)11ZJ[1-3. 74fa/Fy) Cuando f.Jfy<0.16 

dft-:2150/(Fy}112 Cuando fa/Fy>0.16 

5.La longitud entre soportes laterales del patln en compresión de miembros que no sean circulares o miembros en 
cajón, no ex.cederá el va!or de: 

637 b, Fy112 ni de 1410 000/ {[d/At]Fy} 

6.La longitud entre soportes laterales del patín en compresión de miembros en cajón de sección transversal rectangular, 
cuyo peralte no es mayor de seis veces el ancho y cuyo espesor no es mayor de dos veces et espesor del alma, no 
excederá el valor de: 

{137 000 +84 400 M1JM2)b/Fy 

excepto que ésta no necesita ser menor de: 

84 400(b/Fy) 

7. La relación diámetro/espesor de secciones circulares huecas no excederá de: 

232 000/Fy 

b)Los miembros que cumplan con los requisitos del inciso a), salvo que b/21 exceda 545/Fy112, pero no menor de 797/Fy1f2 

podrAn ser diseftados sobre la base del esfuerzo de flexión parmisible: 

FirFy[O. 79-0.000239(bl21}Fv112] 

c)Tensi6n y compresi6n en las fibras extremas de mlembros I o H, doblerrumte simstricos, que cumplan los requisitos 
da! inciso a} Párrafos 1 y 2, y estén flexionados con respecto a su eje menor; asi como barras sólidas cuadradas y 
redondas: secciones s66das rectangulares flexionadas con respecto a su eje menor: 

Los miembros I y H doblemente simétricos, flexionados con respecto a su eje menor, que cumplan los requisitos del 
inciso a) Párrafo 1, salvo b/21 exceda 545/Fy1ª, pero que sea menor de 797/Fy, podrán ser disenados con base en un 
esfuerzo permisible de flexi6n: 

~ 

Fti=Fy[(1.075-0.000596(b/21)Fy112] 
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Las secciones tubulares rectangulares flexionadas con respecto a su eje manor, y que culll$)1an con !os requisitos del 
inciso a) PMrafos 1, 3 y 4, podrAn ser diseñados con base en un esfuerzo pamtisib!e de ffexi6n: 

Fir0.66Fy 

d)Tensi6n y compresión en las fibras extremas de miembros en cajón a flexión, cuyo patfn en compresión o la relación 
ancho/espesor del alma no cumpla con los requisitos del inciso a), pero que esté conforma con los requisiios de las 
relaciones ancho/espesor: 

Fb=0,6Fy 

Para una sección en cajón, el pandeo lateral por torsión no necesita ser investigado cuando su paraíre sea rnanor de 
seis veces su ancho. Los requisitos de soporte lateral para secciones en cajón con relación peralte/ancho mayor, deben 
ser determinados por un analisis especial. 

e)En las fibras extremas de miembros a flexión, no incluidos en los inciso a), b), e) ó d): 

1.Tensi6n: 

2.Compresi6n: 

a)Para miembros que cumplan los requisitos de elemantos no atiesados sometidos a compresión aJdal a compresión 
debida a la flexión, que tengan un eje de simatrla en el plano del alma y que estén cargados en el plano de ésta y 
compresión en las fibras extremas de canales(CE} flexionados con respecto a su eje mayor: el mayor da los \létores 
calculados con las fórmulas que se indican a continuación, según sea el caso (a manos que un va:or mayor se justifique 
sobre la base de un análisis preciso}, pero no mayor de 0.60 Fv 

Cuando: 
[717 x 10' CIFvJ112 < Uf'T < (3590 x 10' MvJ112 

Entonces: 
Fb[213-Fy{Urr)2/1080x105 Ct,]Fy 

Cuando: 
L/rr 2: [3590 X 104/Fy]1ll 

Entonces: 

Cuando el patln en compresión sea sólido y aproximadamente rectangular secci6n transversal y su mea no sean menor 
que la del patln en tensión: 

Fb=844 X 1 Q3 CtJ(l.JA,) 

b)Para miembros que cumplan los requisitos de elementos no atiesados somatidos a compresión axial o compresión 
debida a la flexión, pero no incluidos en el Párrafo 2o de estti sección: 

Siempre que las secciones flexionadas con respacto a su eje mayor estén arriostradas la!:2ralmante en la región del 
esfuerzo, a intervalos no mayores 

637b/Fv112 
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a) En el área de contacto de superficies alisadas, y en los extremos de atiesadores de carga ajustados; en el ru-ea 
proyectada de agujeros escareados, taladrados o barrenados para pasadores: 

F¡,=0.90Fv 

Cuando las partes en contacto tengan esfuerzo de fluencia, Fy tendrá el valor menor 

b) En rodillos de e)(pansión y en balancines, en kg/cm: 

Fp=([Fy-914)/14000) 46 d 

En el área proyectada de tomillos y remaches en juntas a cortante 

Fir1.5Fu 
EmtuG7?0s Comllinll@S 

Compresión axial y flexión (ffexacompresión} 

Los miembros sometidos simultáneamente a esfuerzos de compresión axial y a esfuerzos de flexión, deben estar 
diseftados de manera que satisfagan las condiciones siguientes: 

fJFa+Cmxb/(1-fJF'ex)Ftix+ Cmyftivf(1-fa/F' ey}F1:,¡<=1.00 

Cuando fa/Fa <=0.15, podrá usarse la fónnula siguiente en lugar de las fórmulas anteriores. 

En las fórmulas anteriores, los sublndices x y y combinados con los subíndices b, m y e, indican el eje de flexión 
alrededor del cual se plica un esfuerzo en particular o una propiedad de diseno, y donde: 

Fa= Esfuerzo de compresión axial pennisible si sólo existiera fuerza axial, en kgtcm2. 

Far Esfuerzo de compresión por flexión permisible si sólo existiera momento de flexión, en kg/c2. 

Esfuerzo de Euler dividido entre un factor de segtnidad, en kg/cm2. 

En la fórmula para Fe, hi es la longitud real sin anioslramiento en el plano de flexión y Tb es el radio de giro 
correspondiente. 1( es el factor de longitud efectiva en el plano de flexión. Como en el caso de Fa, Fb y 0.60Fy, F' e podrá 
incremantarse en un tercio de acuerdo a lo siguiente: 

los esfuerzos pennisibles podrán ser incrementados en un tercio por encima de los valores anteriormente previstos, 
cuando sean producidos por cargas de viento o sismo, actuando solas o en combinación con las cargas muertas y vivas 
de disefto, siempre y cuando la sección calculada sobre esta base no sea manor que la requerida para el diseno por las 
cargas vivas o muertas e impacto (si lo hubiera), calculados sin el tercio de incremento de esfuerzo, y siempre que los 
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esfuerzos no requieren calcularse ademés sobre la base de factores de reducción aplicados a combinaciones de las 
cargas de <fisefto. 

fa= Esfueao axial ca!culado, kg/cm2. 

F1>= Esfuerzo de compresión por flexión calculado en el punto considerado, kg/Cm2. 

Cm= Coaficiente cuyo valor será: 

1. Para miembros en compresión en marcos sujetos a desplazamientos, Cm=0.85 

2. Para miembros en compresión con extremos restringidos, en marcos arriostrados contra desplazamientos lateral y 
no sujetos a carga transversal entre sus apoyos en el plano de flexión. 

Cm=0.6-0.4 M1/M2, pero no menor de 0.4 

En donde M1/M2 es la relación del momento menor al mayor, en los extremos de la parte del m:embro no 
arriostrada, en el plano de flexión. MvM2 es positiva cuando el miembro es~ flexionado en curvatura doble y 
negativa cuando es~ flexionado en curvatura simple. 

J. Para miembros en compresión en marcos arrioslraflos contra desplazamientos lateral en el plano da la carga y 
sujetos a carga transversal entre sus apoyos, el valor de Cm pueda determinarse racional; sin embargo de dicho anMisis, 
puede emplearse los siguientes valores: 

Cm=0.85, para miembros cuyos extremos es~n restringidos. 

Cm=1.0 para miembros cuyos extremos no ~ restringidos en marcos sujetos a desplazamientos lateral 

Ejecución 

Hay que ejecutar debidamente los elementos estructurales de acero según los dibujos de taller. 

Si en la ejecución se hacen necesarios cambios con relación a los dibujos de taller, se han de determinar de acuerdo 
con el calculista y el constructor, en el caso de estructura soldadas también de acuerdo con el ingeniero especialista en 
soldadura y hacer anot.at:iones en los dibujos rectificados. 

Eld>omción del m~cl 

El material ha de trabajarse o en frlo o a la temperatura del rojo cereza daro. No está pannitido trabajar o sor:cttar el 
material en un estado de temperatura intermedio (rojo azul). 

Hay que eliminar las rebabas en los productos laminados. Las marcas de laminación en relieve sobre las superficies de 
contam han de limarse. 

Hay que preparar las piezas que han de unirse, de tal manera que puedan montarse sin esfuerzo y se ajusten bien las 
superficies de contatto 

No deban originarse danos en la superficie o fisuras debido al doblado y achaflanado. Tales perjuicios puaden evitarse 
mediante consideración de las propiedades del material, elección de radios de curvaturas grandes y elaboración del 
material a una temperatura apropiada. En la transformación subsiguiente, en especial en el roblonado y martilleado, hay 
que tener en cuenta la modificaeiOn de propiedades del material en el sitio de achaflanadura 

Si se cortan los productos laminados para estructuras preponderantemente sol!citadas estáticamente mediante oxícorte 
o con cizalla, se puede renunciar en general a un retoque ulterior en caso de superficie de corte sin defectos. Los cantos 
cortados de productos laminados para elementos estructurales no solicitados preponderantemente de manera estética 
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tienen que ser repasados ulterionnente con arranqua de viruta (p. e. mediante cepillado, fresado, rectificado o limado). 
Hay que eliminar de la misma manera las ranuras y fisuras. No pueden dejarse las estrías que se han originado debido 
a un Emado de corte basto o debido a placas de afilar de grano grueso. 

En caso de aceros de alta resistencia como St 37 hay que quitar macanicamante el material endurecido en el oxicorte 
cuando el espesor es mas de 30 mm. 

Pequeflos defectos de superficie, como grietas y otras zonas no planas pueden eliminarse mediante esmerilado. No 
está. permitido en general el cerrar con soldadura las zonas defectuosas. Las excepciones ea este respecto necesitan 
del consentimiento del calculista, del constructor y del ingeniero especialista en soldadura; sólo pueden realizarse 
después de un calentamiento previo. 

Cuando se encuantren defectos de superficie de mayor consideración o defectos en el interior del material (p. e. 
inclusionas de escorias, ampollas, pliegues), hay que eliminarlos correctamente, en tanto la importancia de los defectos 
no haga necesaria la sustitución por otro material no defectuoso. 

a marcaje mediante cincel no está. permitido. En el caso de elementos estructurales con cargas no preponderantemente 
estáticas tiene que realizarse el marcaje mediante granulación de tal manera que no quede perjudicada por ello la 
resistencia a la fatiga del material. 

Hay que redondear con el mayor radio posible o taladrar los angulas a punto de caer, para evitar completamente una 
rotura de borde. 

La superficie de contacto de una barra a compresión compuesta debe ser elaborada solamente en su totalidad. En 
general basta para ello un corte de sierra realizado debidamente. 

Los cantos no cubiertos de chapas de alma de secciones compuesta tienen que ajustarse a las superficies de las piezas 
contiguas, de tal manera que el agua no pueda quedar estancada. 

Umi>lezél y e,rotección clt lél supmicie 

Las superficies de contacto de los elementos estructurales de acero han de estar secas antes del montaje y libres de 
suciedad y herrumbre y provistos de una capa de pintura lntennedla (en general de óxido de hierro). En el caso de 
elementos estructurales de ateros de alta resistencia que no está.n cargados preponderantemente estaticamente, las 
superficies de contacto de los empalmes a remachar - aparte de aquellas de las uniones - no tienen que recibir 
ninguna capa de pintura 

Las piezas a trabajar y los cordones de soldadura han de limpiarse de perlas de soldadura y escorias. 

Cuando la estructura tiene que suministrarse con una primera capa de imprimación, tiene que depositarse ésta de 
manera fina y que cubra sobre la base limpia, descascarillada, libre de herrumbre y seca, y tiene que completarse 
después del montaje de la estructura en todas las zonas desprovistas o no cubiertas por la pintura, con especial 
cuidado en los cordones de soldadura. 

Para la capa de imprimación han de emplearse materiales de calidad probada. 

Las superficies de los elemantos de la estructura que hayan de estar embebidos en mortero, concreto u otros 
materiales, no necesitan ningún recubrimiento. 

r.'l!w&> de monwje 

Si el propietario desea fijar el método y la secuencia del montaje, o si ciertos miembros no pueden montados en el orden 
nonnal, lo deberá establecer en los documentos contractuales. En ausencia de cualquier resbiccíón, el montaje 
procederá a usarse los métodos y orden de montaje que le resulten más convenientes y económ~os y que cumplan con 
los requisitos de los documentos contractuales. Cuando el propietario contrate por separado la fabricación y el montaje, 
es responsable de coordinar las actividades de los contratistas. 

38 
... ... ". ' ............ :;t -



~Q __________________ -=_W&_v_o_ln_cl.,.,.L!~otrtn,__I_D...,., __ ,...c;c..., __ m..,..oow __ ciu_rn_l 

En la carga, descarga, transporte, almacenamiento y monta;a no deban ser solicitados e,roesivamante, aboll.alos o 
doblatlos los elementos estructurales. Ante todo hay que proteger los elementos da la estructura en las zonas donde se 
coloquen cadenas. 

Al montar las estructuras de acero se ha de prestar ta debida atención a que se adapte a la forma prevista en el 
proyecto. Hay que comprobar repetidas veces la correcta colocación de sus partes. 

Ha de quedar también siempre asegurada durante el montaje la estabilidad y resistencia de la estructura. 

Las uniones de montaje y o1ros dispositivos auxiliares sólo debarán retirarse cuando se hayan hacho esU!licamante 
superfluos. 

Al quitar los andamios hay que procurar que las partes aisladas de la estructura se puedan deformar conveniantemente 
y con ello no resulten sobrecargadas. 

Sólo hay que empezar el roblonado y soldado de los elemantos de la estructura cuando éste comp!etamente 
presentada, asegurada y nivelada mediante pernos y tomillos. Sólo puede prescindirse de esta norma cuando otras 
medidas aseguran la conservación de la forma prevista en el proyecto. 

Piezas de apoyo móviles (cilindros de apoyo, rótulos, etc.) se han de montar de manera que se obtenga su posición 
centrada a plana carga permanente y a una temperatura ambiente de+ 100 C. 

Hay qua rellenar por completo con mortero de cemento el espacio entre la placa de asiento y el macizo de cimentación. 

Para la recepción han de ser accesibles los roblones y cordones de soldadura. En uniones, que no son ya accesibles en 
la recepción final, tiene que tener lugar una recepción intermedia. 

Los roblones y tomillo que no se ajustan a las exigencias, deban desmontarse y sustituirse por otros que sean correctos. 

Al montar estructuras soldadas hay que tener en cuenta además los siguientes principios: 

En las piezas resistentes no deban soldarse elementos para facilitar el montaja, si no están previstos en los planos 
aprobados, aun cuando sólo se usen provisionalmente y más tarde se retiren de nuevo. Donde sea necesario se pueden 
taladrar pequenos agujeros (a ser posible en aquellas piezas que no están fuertemante solicitadas). Estos agujeros no 
deban cerrarse madiante soldadura. 

Hay que limitar a lo imprescindible la soldadura en las obras. 

En la ejecución en la obra de empalmes a tope de vigas soldadas hay que obssrvar espacialmente la seria sucesiva de 
soldadura fijada. Los cordones angulares realizados en el tallar para unión da la chapa de alma y cabala tienen que 
tenninar en general en el caso de empal1118S a tope ejecutados en la obra antes de dicho empalme. 

Las construcciones soldadas mayores tienen que empezar a montarse conveniantemante dascla el centro, para que las 
piezas aisladas puedan seguir sin impedimentos la oontracdón, y con ello quedan reducidas a lo mlnimo las tensiones 
fol7adas. 

La revisión de los trabajos de soldadura y el análisis de los cordones durante y después de la ejecución ha de llevarse a 
cabo por un ingeniero técnico en soldadura o por un técnico en soldadura. La aptitud del soldador y de la soldadura 
puede vigilarse mscliante ensayo de muestras al azar en trabajos de soldadura ya realizados o en probatas (probatas 
para el dictamen da las superficies de rotura de costuras angulares y a tope soldadas por fusión). La superficie de 
rotura de los cordones de soldaduras de estas probetas tiene que presentar una estructura correcta y una buena 
penetración. 

Las uniones de soldadura no deban tener antes de la recepción ninguna capa de pintura o sólo una capa incolora. 
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Las uniones soldadas serán examinadas en su recepción en general en la suparficie de los cordones de soldadura y, sl 
ello está establecido, según las condiciones especiales de recepción que han sido fijadas en el contrato. 

Los cordones ds soldadura, que no correspondan a las exigencias, han de eUmlnarse en tanto por ello no quede 
afectada la seguridad, y sustituirse según un plan de soldadura que han de elaborar conjuntamente el calculista, el 
constructor y el Ingeniero espacialista en soldadura (téa'lico en so!dadura). En los casos en que resulte dudosa una 
nueva soldadura habrán de emp!earse otros medios de un~n. 

Condlclonco. en el sitio ds la obro 

El propietario es responsable de proporcionar y mantener en buen estado los caminos da acceso y dentro del sitio da la 
obra para pa1111itir el paso seguro del equipo de montaje y de la estructura. El pfOJY.stario dsbera proporcionar al 
montador una zona de traba;o segura para el montaje de la estructura. A esta fin le asignara un espacio conveniente y 
aderuado, oon piso firme, nivelado y drenado para que pueda almacenar la estructura y operar su equipo, y eliminará 
todas las obstrucciones que puedan entorpecer el montaje, como lineas eléctricas, telefón:cas, etc. 
El montador debsrá suministrar e instalar los medios de protección requeridos para su prop:o trabajo. La protección para 
otras actividades no directamente perteneciente al montaje de la estructura es responsabil:dad del prop:etario. Cuando 
el propietario no pueda proporcionar un espacio en la proximidad inmediata a la zona de montaje para e! 
almacenamiento de la estructura, lo debará indicar en los documentos contractuales. 

- :--(·,-. -' ,~' : 
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Este capitulo tiene como objetivo proporcionar al disel\ador elemantos fundamentales para el diseflo da naves 
industriales construidos con elementos de concreto presforzados . 

. -.. ~-
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.~ / -~, ~,,.. . 

4.1 Concreto prool'oraz:do 

En 1934 Eugana Freyssinat (FRANCIA) dio lnleto al uso del presfueml y m C011181tiamsnta hada el fini!I da la 
ssgunda guam, mundial en1945 con la Soclsdatl Téat:t:a para la uti!izaaón del Presfuarzo (STUP), qua hoy en dla liava 
su nombre Freyssinat intllmational. 

Prc1Cllll0' uno ccnoli'uec!6n, es someterta, antes de aplicar las cargas, a fuarzas atliciona!as qua determinan unas 
tenslonas la!as qua al compon81S8 con las qua provianen de las cargas dan en todos los puntos, resultantes inferiores a 
las tenslones limites que la materia puede soportar lndafinidamante. 
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m presforuc1i> puada cia1inlro0 en ténninos generales como el precargado de una estructura, antes de una aplicación 
de las cargas de diseno requeridas, hecho en forma tal que mejore su comportamiento general. Aunque los principios y 
las técnicas del presforzado se han aplicado a estructuras de muchos tipos y materiales, la aplicación más común ha 
tenido lugar en el diseno del concreto estructural. 

En esencia el concreto es un material que trabaja a compresión. Su resistencia a la tensión es mucho més baja que a la 
compresión, y en muchos de los casos, al disenar se deja fuera de consideración aquélla. Por tanto, el presforzado del 
concreto implica naturalmente la aplicación de una carga compresiva previa a la aplicación de las cargas anticipadas de 
diseno, en forma tal que se reduzcan o eliminen los esfuerzos de tensión que de otra forma ocurrirían. 

En efecto, el concepto original del concreto presforzado consistió en introducir en vigas suficiente precompresi6n axial 
para que se eliminaran en el miembro cargado todos los posibles esfuerzos de tensión que obraran en el concreto. Sin 
embargo, a medida que se ha desarrollado el conocimiento de esta forma de construcción, se ha visto claramente que 
esta concepción es innecesariamente restrictiva, y en la prktica actual de áiseno se permite que haya esfuerzos de 
tensión en el concreto, y hasta cierto agrietamiento limitado. Haciendo variar la magnitud del presfuerzo compresivo 
puede limitarse al grado deseado el número y ancho de las grietas, igualmente puede controlarse la deflexíón del 
miembro. Desde el punto de vista de las condiciones de servicio, tal presforzado parcial presenta una mejoría 
substancial, no solo en la construcción convencional de concreto armado, sino también en la forma original del 
presforzado completo, el cual, si bien eliminaba el agñetamiento bajo las cargas de servicio, producía a menudo una 
combadura hacia arñba que causaba problemas. 

El concreto es un material ideal para el presforzado, porque es muy fuerte cuando esta comprimido; además, se puede 
conseguir f~cilmente en cualquier lugar, es barato, facil de moldear en la fonna deseada y protege al acero contra la 
corrosión. 

Sin embargo el presfuerzo puede aplicarse y se ha aplicado a otros materiales, como armaduras de acero, piedra, 
mamposterlas de cerámica y tabique, madera, rocas y suelos naturales. 

Generalmente, el presfuerzo se induce por medio de tendones de acero internos, los cuales se tensan (o presfuerzan) y 
a continuación se anclan; aunque en la actualidad el acero de alta resistencia es el material utilizado universalmente para 
los tendones, se continúa investigando y desarrollando materiales para tendones tan prometedores como la fibra de 
vidrio, la cual ya se ha permitido su uso. 

4.2 lmpomtnci; del uso de concreto presforzado 

8 concreto presforzado ha demostrado ser técnicamente ventajoso y económicamente competitivo debido a la 
concepción de nuevos moldes que facilitan la obra de infraestructura tanto para obras industriales ya sean para claros 
donde se emplean elementos pretensados estándar producidos en serie, como obras industriles de grandes claros como 
el que se mostrara en el capibJlo 5. La rapidez de construcción, la eficiencia de los elementos y el menor peralte obtenido 
con respecto a otras soluciones son algunas de las ventajas que justifican este éxito. 

Los factores decisivos en el empleo de elementos presforzados se deben a lo siguiente: 

◊ Bementos estructurales mis ligeros. 
◊ Número de unidades requeridas. 
◊ Versatilidad en el disel'lo 
o Sistema estructural eficiente 
◊ Ahorroenmanodeobra 
o Sistematización de los procesos de producción 
◊ Cosms ~ competitivos 
o Mayores claros 
o Mejor apariencia 
o Cero mantenimiento 
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u:i puesui d1I concre1o prffiO~w, técnica que data de menos de msdio siglo, aunqus realmante la primera 
propuesta para aplicar el presforzado al concreto se hizo desde 1886 en los Estados Unidos, no fue sim> hasta los aflos 
treinta que, como resultado de los estudios del renombrado ingeniero francés Eugene Freyssinat, el concreto 
presforzado llegó a ser una realidad pr~tica. En Europa, en el período de aguda escasez de materiales que siguió a la 
Segunda Guerra Mundial, Freyssinet y otros pioneros como Finsterwalder y Magnel, demostraron las notables 
posibilidades de este nuevo concepto de diseno y establecieron la etapa de desarroUo qua habla de tem!f' lugar en los 
anos siguíentes. 

Principalmente por razones económicas, la evolución del concreto presforzado ha tenido lugar en los Estados Unidos 
siguiendo líneas muy diferentes en comparación con Europa. Hasta tiempos recientes, el interés principal habla estado 
en las unidades precoladas pretensadas de claro corto a mediano, que podia llevarse a producción en masa con grandes 
economias en los costos de mano de obra. Habiéndose usado para pisos, techos y muros, estas unidades han dado 
cuenta de una fracción significativa de las nuevas constru:ciones, e indudablemente continuarán déndola. 

Sin embargo, las condiciones económicas cambiantes estén dando origen a cambios importantes en la prm:tica en los 
Estados Unidos. La mano de obra de construcción no es tan escasa como antes. Los costos de los materiales estén 
aumentando constantemente, y existe una seria preocupación por la conservat:ión de los recursos. En tales 
circunstancias, es natural que los ingenieros consideren la adecuabi6dad de disenos mas elaborados, que exploten en 
forma més completa la capacidad del presforzado, se ha encontrado que el concreto presforzado compite en la 
actualidad con éxito con otras formas de construcción en puentes de claro mediano y grande, edificios altos, techos de 
gran claro y otros tipos de Su utilización ofrecen las ventajas de bajo costo inicial, poco mantenimiento, gran durabilidad 
y estética. 

Dentro del presfuerzo existen diferentes sistemas de presforzado, el de nuastro principal interés el cual seré objeto de 
estudio en el presente trabajo es el PRESFUERZO INTERIOR. 

4.3 hluciones tfplcas 

Techumbres y pisos. 

Una considerable labor se ha realizado en la manufactura de unidades para pisos y techos pretensados. Las vigas que 
salvan claros entre columnas y soportan un piso estructural son generalmente de sección rectangular o de T invertida. La 
viga rectangular tiene un peralte mayor y es económica desde el punto de vista estructural, pero en cuanto al costo total 
de construcción puede resultar elevado. La viga T invertida es más cara en su producción, su peralte es manor y puede 
resultar més económica en el sentido del costo total de construcción. 

Las disposiciones típicas y los componentes de piso pueden ser de viguetas presforzadas y bloques de relleno de 
concreto ligero o losas huecas de concreto presfolzado. En ocasiones, las unidades de concreto presforzado se 
producen con sistemas de pretensados a gran escala en donde el concreto se extruye por medio de maquinarla. 
Existen casos en que se requiere un gran espacio de piso para una estructura tipo cobertizo de un solo entrepiso. Puede 
disponerse de estructuras aporticadas, la cubierta descansa sobre largueros de concreto presforzados. Todas las 
unidades de concreto van presforzadas y pueden lograr fácilmente grandes espacios ab:ertos. 

4.4 Dlsefto Elbstico 

El diseno de elementos de concreto presforzado consiste en proponer el elemsnto que funcional y económicamante sea 
óptimo, para determinadas acciones y caracterlsticas geométricas de la obra, una vez escogido el elemento. el disefio 
consiste en proporcionar presfuerzo y refuerzo para que tenga un comportamiento adecuado durante todas sus etapas 
ante cargas de servicio y cargas últimas, dentro del marco de un reglamento vigente. Es claro que ante esta perspectiva, 
el elemento o sección tipica a utilizar no es una incógnita sino un dato que el diseffador de acuerdo a sus conocimientos 
y experiencia debe proporcionar. 
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E~s de Oloefto ele un Elemento Presforuido 

Un elemento presforzaclo, y en general cualquier elemento prefabricado, estti sometido a distintos estados de carga. 
Estos estados pueden representar condiciones críticas para el elemento en su conjunto o para alguna de sus secciones. 
En ganeral, existirtm dos etapas importantes de revisión, de transferencia y final, aunque para muchos elementos existen 
etapas intermedias que resultan críticas 

P (carga) 

ó (deflexrón) 

Figura 4.1 Estados de esfuerzos 

1. Empa inicial o de trans9erench1 

Esta tiene lugar cuando se cortan los tendones en elementos pretensados o cuando se libera la presión en el gato hacia 
los anclajes en concreto postensado. Es decir cuando se transfieren las fuerzas al concreto que comúnmente ha 
alcanzado el 80 por ciento de su resistencia. Aqul ocurren las pérdidas instantáneas y las acciones a considerar son el 
presfuerzo que actua en ese instante y el peso propio del elemento. Esta etapa puede ser crítica en los extremos del 
elemento donde el presfuerzo es excesivo. 

2. Ew1:u1 final o de servicio 

El disenador debe considerar las distintas combinaciones de cargas en la estructura en general y en cada elemento en 
particular para garantizar el comportamiento adecuado de los elementos. Se consideraran las condiciones de servicio 
tomando en cuenta esfuerzos permisibles, deformaciones y agrietamientos, y las condiciones de resistencia última de tal 
manera que además de alcanzar la resistencia adecuada se obtenga en la ruptura una falla dúctil. En esta etapa ocurren 
todas las pérdidas de presfuerzo y en la mayoria de los casos el elemento presforzado se encuentra trabajando en 
conjunto con el firme colado en sitio, lo que incrementa notablemente su inercia y resistencia. 

3. Esmcio lntennec!!io 

Dentro de esta etapa se presenta el transporte y montaje del elemento, muchos elementos presforzados tienen un 
comportamiento en etapas intermedias distinto al que tienen en transferencia o en el estado final. Tal es el caso de 
algunas Yigas, trabes y losa que por asi convenir al diseHador, requieren de cimbrado temporal que generalmente 
removido cuando los colados en sitio y la losa o el firme han fraguado. Otro tipo de elementos son las Yigas que fueron 
fabricadas, transportadas y montadas como simplemente apoyadas pero en la etapa final formarán parte de un sistema 
hiperestático. Algunas vigas para puente son tan largas que es necesario dejar volado uno de los extremos para que se 
puedan transportar. 
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En cada una de tas etapas anteriormente mencionadas, deben revisarse los esfuerzos qua actúan en el efemanto (Agura 
4.1 ). La siguiente expresión engloba las distintas acciones y las cara:ctertsticas geonmbicas da la seteilln en las distintas 
etapas. El esfuerzo en cada fibra de cada sección, f, está dado por: 

f : Ípp + fi:nna + fSCM + fcv~ + Íp ac + fp ox 

Y de manera explicita, en la fibras superior e inferior. 
Mw ~ Mcv P P-e 

f•J :±--±--±--+-+--
Sss o.i Sss o.i Ssc s,i Ass Sss o.i 

donde las acciones están dadas por 

Mpp = Momento Debido al Peso Propio 
Mfinne = Momento Debido al Firme 
Mcv = Momento Debido a la Carga Viva 
P = Fuerza de Presfuerzo 

y las propiedades geomébicas son 
A = Area De la Sección 
S = Módulo de Sección B~co 
e = Excentricidad del Centroide del >cero de Presfuerzo 

Los subindíces SS y SC se refieren a sección simple y sección compuesta, respectivamente. 

Emumos Pennlsibfas: 

Los esfuerzos permisibles en el concreto se muestran en la Tabla 4.1, donde f ci es la resistencia a compresl6n del 
concreto a la edad en que ocurre la transferencia. El esfuerzo de tensión permisible en la transferencia es para concreto 
sin acero de refuerzo. Cuando se llegue a exceder este valor, se suminiStrará acero de refuarzo para qua resista la 
fuerza t.otal de tensión del concreto, valuada en la sección sin agrietar. 

IE&iumo lnJ'il3filoanG!m ~~¡:>u~ ac;o cugoo ~e 
~a la trnno9umicio oerolclo 

Compresión 0.60 f ci 0.45 fe 

Tensión ..¡r; 1.6 ..¡r; 

"í~lo 4.1 Esfuarzos permisibles en el concreto (NTC-C) 

Los esfuerzos de tensión bajo cargas de servicio pueden excederse, sin que el esfuerzo de tensión Cegue a ser mayor 
que 3.2 F. , si se justifica que el comportamiento estructural del elemento es adecuado. Sí el esfuerzo escolado de 

tensión resulta mayor pueda usarse acero de refuerzo y tratar al elemanto como parcialmente presforzado, si asl lo dice 
su Indice de presfuerzo como se verá más adelante. 

Cuando la estructura está en un ambiente corrosivo, el ingeniero juzgará si es necesario obligar a que no haya tensiones 
en condiciones de senncio, aunque debe tomar en cuenta que esto originara grandes pérdidas p-or flujo plastico. 

Con respecto a los esfuerzos pennisibles en el acero de presfuerzo, el esfuerzo máximo al que se puede tensar un tor6n 
debe ser 0.80 fsr, donde fsr es el esfuerzo resistente del acero de presfusrzo; este esfuerzo es conocido en el reglamento 
corno el debido a la fuerza aplicada por el gato. Por supuesto, apficar una fuerza que produzca en el tor6n un esfuerzo 
por arriba de 0.8 fsr es llevarlo al rango no lineal y provocarle deformaciones que pueden ser irreversibles. 8 esfuerzo 
permisible inmediatamente después de la transferencia, O. 70 fsr, es decir, una vez que el presfuerzo está actuando sobre 
el concreto, ya se presentó las pérdidas instantáneas y la carga vertical es sólo la del peso propio. 
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"'1tve lndumiml de concmo presforudo 

Esta diferem:ia entre 0.7 y 0.8 de fsr nos permite tensar el torón por aniba de 0.7 fs, de tal manera que al cortar los 
torones y después de qua se presenten las pérdidas instantáneas se llegue al esfuerzo permisible de 0.7f5f. Una 
recomandación es tensar los torones a 0.75f54', considerando que las pérdidas instantáneas son del orden del 10% 
(0.90fsi) 

~doo ci& piweu1120 

Como se ha mencionado anteriormente, existen varias razones por las que la fuerza de presfuerzo efectiva que actuará 
en el elemanto es menor que la fuerza aplicada por el gato. Estas pérdidas pueden Uegar a ser mayores al 30 por ciento 
en elemantos comúnmente empleados. Por ello, estimar las pérdidas asignando un porcentaje como lo permiten las 
nonnas vigentes para el Distrito Federal puede resultar un diseilo poco conservador y el resultado se reflejará a largo 
plazo, una vez que todas las pérdidas se presenten. 

Las pérdidas totales en kg/cm2mz comunes en elementos presforzados son: 

Afs;: DA+OT +FR +ES +SH +CRc+CRs 

donde: .1fs ;: Pérdida Total 
DA ;: Pérdida Debido al Deslizamiento del Anclaje 
DT = Pérdida Debido al Desvlo de Torones 
FR = Pérdida Debido a Fricción 
ES = Pérdida Debido al Acortamiento Bástico del Concreto 
SH = Pérdida Debido a la Conlrat:ción del Concreto 
CRc = Pérdida Debido al Rujo Plástico del Concreto 
CRs = Pérdida Debido a la Relajación del Acero 

Por consigu:ente el esfuerzo efectivo del acero de presfuerzo. es decir una vez que se han presentado todas las pérdidas 
será: 

a) PW.dos instantllneas o lnmedimis 

o.1 Fñcción (FR) 

Esta pérdida se presenta sOlo en elementos postensados. Durante el tensado, a medida que el acero se desliza a través 
del dueto se desarrolla la resistencia friccionante y la tensión en el extremo fijo es menor que la tensión en el extremo 
movible donde actúa el gato (Figura 6.6). Las pérdidas debido a la fricción entre el tendón de presforzado y los duetos 
deberán tomarse como: 

donde: fu= 
f,¡= 
X;: 
I(;: 

µ= 
a= 

Esfuerzo en el Acero de Presfuerzo a una Distancia X del Gato 
Esfuerzo en el Acero de Presfuerzo en Donde Actúa el Gato 
Distancia Desde el Gato Hasta el Punto en Consideración (m) 
Coeficiente de Fricción Secundario o de Deformación No Intencional 
Coeficiente de Fricción Primario por Curvatura Intencional 
Variación Angular Total del la Trayectoria del Tendón Desde el 
Punto en Consideración Hasta el Gato, en Radianes 

En la ecuación anterior se distinguen dos fuentes de fricción: la curvatura intencional (primaria) del tendón dada por el 
factor µa y la curvatura {secundaria) no intencional de la trayectoria del dueto dada por KX. Si la curvatura intencional es 
nula (a=O) no existe pérdida por este concepto, a medida que se suman las distintas curvaturas impuestas al dueto, esta 
pérdida aumenta también de valor. Por otro lado, la pérdida no intencional es directamente proporcional a la distancia X; 
por ello, cuando las pérdidas por fricción sean muy grandes se deberá tensar por ambos lados del elemento. 
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Los valores de los coaficient.es de fricción contenidos en las NTC-C tienen los siguientes límites: para K desde 0.0015 si 
se usan duetos con diámatros mayores o iguales a 9 cm hasta 0.005 para duetos con diám!tros iguales a 5 cm; y para µ 
desde 0.15 para duetos engrasados hasta 0.25 sin grasa, pudiendo alcanzar valores hasta de 0.5 en casos de duetos de 
concreto. Los valores de K y µ deben quedar claramente especificados en los planos. 

o.2 DesDmnlemo del Anclaje (DA) 

Inmediatamente oospués del tensado la fuerza del gato se libera transfiriéndose al concreto por medio de anclajes, 
Figura 6.9 y 6.10. Existe inevitablemente una pequena cantidad de deslizamiento entre los anclajes y el acero de 
presfuerzo a medida que 1~ cunas realizan el anclaje mecMico de los tendones, o a medida que se deforma el 
dispositivo de anclaje. La pérdida por desrizamiento en el anclaje se puede calcular con la expresión: 

61 
DA= 1 E. 

donde r es la longitud del tendón, Es el módulo de elasticidad del acero de presfuerzo y 61 es el deslizamiento. El valor ol 
es proporcionado por el fabricante y debe estar claramente especificado, pudiendo variar de 1 a 10 mm. Esta pérdida se 
presenta en el extremo del elemento y disminuye proporcionalmente a la fricción, por lo que se debe trazar un diagrama 
oo fuerza efectiva y considarar esa fuerza en cada sección. 

En caso de no existir fiiccíón, ta pérdida por desllzarn!ento se reflejarfl a todo lo largo del elemento. En elementos 
pretensados practicamente no existe esta pérdida debido a la eficiencia de los equipos utilizados. 

Similar a tas pérdidas por fricción en elementos postensados, los mecanismos de desvío de torones pueden inducir 
pérdidas significativas en elementos pretensados. El valor de estas pérdidas dependerá de las características oo los 
dispositivos empleados y debsrá de ser responsabilidad del fabricante cuantificar las mismas. 

¡¡.3 Acommiento Eltisiico ~~, Concmo (ES•Ewsiic Shortening) 

Cuando la fuerza presforzante se transfiere a un miembro, existirá un acortamiento elástico en el concreto debido a la 
compresión axial. Este puede detenninarse fácilmente a partir de la relación esfuerzo-deformación del concreto. Las 
pérdidas, para elementos pretensados, estén dadas por la siguiente expresión: 

ES : n1 • f . ;: E, · f . 
w Ec1 ar 

donde: n,= Relatión Modular de Basticidad en el Instante de la Trasferencia 
far= Esfuerzo en el Concreto a Nivel del Centroide del Acero de Presfuerzo 

Debidos a la Fuerza Presforzante y al Peso Propio que Acruan 
lnmediatamante Después oo la Transferencia 

Para miembros postensados las pérdidas se calculan como: 

donde· N es el numero de veces que se tensa, de manera que si se tensan todos los tendones simultáneamente, N=1 y 
por lo tanto ES=0. Cuando N es muy grande entonces el factor (N-1V2N tiende a 1/2, por lo que es usual considerarlo 
asi. 

~) P~doo ~eridoo o D ·~ pwzo 

b. i Corurncción ~f ConcrGlo (SH-S,,rf n:,og~) 

La contracción por secado del concreto provoca una reducción en la deformación del atero del presfuerzo igual a la 
defonnaci6n por contracción del concreto. La reducción se refleja en una disminución del esfuerzo en el acero y 
constituye un componente importante de la pérdida del presfuerzo para todos los tipos de vigas de concreto presforzado. 
Esta pérdida puede tomarse considerando que la defonnación del concreto por este concepto es 0.001 indicado en las 
NTC-C o aplicando las siguientes expresiones para elementos presforzados y postensados respectivamente: 
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SH = (1195 • 10.SRH) 

SH = 0.8(1195- 10.5RH) 

donde RH es la humedad relativa promedio anual en porcentaje y, de no conocerse los daios precisos del sitio donde se 
construirá la obra, puede considararse como lo indica la Tabla 6.3. 

Tipodeclirmi 
Muy húmedo 

Humedad intennadia 
Seco 

RM 
90% 
70% 
40% 

Tcl>lo ll.2 Porcentaje de Humedad según tipo de clima 

b.2 flujo Pl!lriico ~e Concraw {CRc C~) 

Esta pérdida se presenta por la deformación del concreto ante la acción de cargas sostenidas, como son la carga muerta 
y el presfuerzo. Se puede calcular como: 

CRs = 12 far· 7fcds;;,: O 
donde: 

f cd¡= Esfuerzo en el Concreto a Nivel del Centroide del Acero de Presfuerzo 
Debidos a todas las Cargas Muertas Sin Incluir al Peso Propio 

b.3 Relc,lllcl6n a!al Acero {CRs) 

Cuando al acero del presfuerzo se tensa hasta los niveles usuales de tensado experimenta relajamiento. Existen dos 
etapas para el cálculo de esta pérdida {durante y después de la transferencia), y la relajación total debera tomarse como 
la suma de ambas pérdidas. En la etapa de transferencia, en miembros pretensados, la pérdida por relajación en el 
acero de presfuerzo de baja relajación, inicialmente tensado arriba de 0.Sfsr, puede tomarse como: 

CRsimt =- ----,--0.55 d log t ('d } 
40 ,. 

donde: 
t= Tiempo Estimado Desde el Tensado hasta la Transferencia, horas 
fr' Esfuerzo en el Tendón al Final dal Tensado, kg/cm2 
f s= Esfuerzo Resistente del kero de Presfuarzo (fst), kg/cm2 

Para torones que no sean de baja relajación CRs inst debe multiplicarse por 4. 

Las pérdidas debido a la relajación diferida del acero de presfuefZo, ésta se da después de la transferencia pueden 
tomarse como;para elemantos pretensados: 

CRs ~ = 1400-0.4ES-0.2(SH +CRc) 

y para elementos postensados: 

CRsea- =1400-0.3FR+0.4ES-0.2(SH+CRc) enTorones 

CRst:;;r =1250-0.3FR+0.4ES-0.2(SH+CRc) en Alambres 

CR5 c0:t- = 210 kg/cm2 en Barras 

Para aceros de baja relajación (Li>Lax) se deberá usar el 30 por ciento de CRs<f!et. 
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la resistencia de un elemento estructural está relacionada con su seguridad. Dicha resistencia no esté garantizada 
automáticamente por la limit2ci6n de los esfuerzos bajo cargas de servicio. Si el miembro tuviera que sobrecargarse, 
ccurrirlan importantes cambios en su comportamiento debido a que los materiales alcanzarlan niveles de esfuerzo 
superior al elastico justo antes de la falla. Asl, el factor de seguridad real se establece comparando la resistencia del 
miembro con la carga última que producirla la falla del mismo. 

e comportamiento tlpico de un elemento estructural es rmeal hasta el nivel de la carga de servicio, y las fuerzas que 
componen el par interno resistente permanecen casi conslanles hasta el agrietamiento del conaeto en tensión. Después 
del agrietamiento, sobreviene un incremento súbito en el esfuerzo del acero acompanado por un aumento en el esfuerzo 
de compresión en el concreto. La capacidad última a flexión se alcanza cuando el acero llega a su resistencia última 
después de haber fluido o cuando, en una falla súbita o frágil, se llega a la capacidad de deformación del concreto. 

S.T 
S:ccl6n Tn:n=I 

D.D.U 
D:::sn:mo do 
~ 

Ullltcrb:I 

D.E.R 
m:ercmoc 

Eoflr.3zooRc:l!:tl 

D.E.E D.F 
l>l:::!!n:mocb DicglanDcb f'uom::) 
Ecfu::noo 
~ 

Reuro 4.2 Resistencia última en un elemento de sección rectangular 

Para calcular la resistencia de un elemento de concreto presforzado se deben considerar las siguientes hipótesis: 

1. la disbibución de deformaciones unitarias longitudinales, E, en cada sección transversal de un elemento es plana 
2. Hay adherencia perfecta entre el concreto y los aceros de presfuerzo y de refuerzo (tc=tss,=ts) 
3. Se desprecia la resistencia del concreto a la tensión 
4. la deformación unitaria del concreto a la compresión cuando se alcanza la resistencia es ¿:rnax=tai=0.003 
5. La disbibuci6n de esfuerzos de compresión en el concreto cuando se a!canza la resistencia es uniforme, con una 

profundidad a=0.8c, donde e es la distancia al eje neutro, y un ancho dado por re en los siguientes términos 

f"c = 0.85t° e 

r·c =(1.os-:;~}•c 
donde Fe= 0.8fe 

si f'c S 250 kglcm2 

si f'c > 250 kglcm2 

Con el objeto de simplificar o precisar algunos catculos dependiendo de la cantidad de acero de presfuerzo y refuerzo 
que dan la resistencia al elemento, las NTC definen el lnlf ice de presfuerzo como la relación siguiente: 

donde MRp y MR.- son los momentos resistentes suministrados por el acero presforzado y por el acero sin presforzar, 
respectivamente. Los limites del indice son 1, cuando es totalmente presforzada, y O, cuando es totalmente reforzada. 
Las NTC-C consideran que cuando lp~0.9 el elemento puede considerarse totalmente presforzado. La mayoría de tos 
elementos presforzados estándar siempre tienen un Indice mayor que 0.9. 



Para conocer la resistencia del elemento es necesario saber el esfuerzo fsp cuando se alcanza la resistencia de dicho 
elemento. Por las caracterlsticas esfuerz~deformación de los tendones, pequeftos cambios en la deformación del 
mismo siempre estml ligados con cambios en el esfuerzo, sobre todo cerca de la ruptura Por ello, fsp depende del 
estado de deformación del presfuerzo. 

La manera de ca'cular fsp es a partir de las hipótesis de cítSefto y del estado de equDibrio. Este es un proceso iterativo que 
converge fécilnumte. Sin embargo, las NTC-C permiten calcular de manera aproximada este esfuerzo siempre y cuando 
el fe del concreto no sea mayor que 350 y et presfuerzo efectivo, fse. sea mayor o igual que la mitad del esfuerzo 
resistente fsr La expresión es la siguiente: 

en donde. fsr es el esfuerzo resistente del acero de presfuerzo y qp, q y q· corresponden a los Indices de aceros de 
presfuerzo, refuerzo en tensión y refuerzo en compresión, y están dados por : 

Ppfu pf, 
<1p=-.- q=-. 

fe fe 
con los sigurentes porcentajes o cuantlas de acero 

Ar.p 
P,= bd 

p 

A p=_!. 
bd 

A' . . 
p= bd' 

En donde b es el ancho de la sección rectangular. La cantidad (qp + q - q') no se tomará menor que 0.17, y d' (la 
distancia entre la fibra extrema a compresión y el centroide del acero a COlllJ)resión no se supondr#.1 mayor que 0.15 dp. 

r~manto Resistente 

En el diseflo se debe garantizar que el momento último sea menor o igual al momento resistente de la sección, es decir: 

donde: 

Mu[MR 
o bien: 

= 
= 
= 
:: 

= 
:: 

FC Mr [ FRMn 

Momento Actuante Ultimo 
Momento Actuante de Trabajo o de Servicio 
Factor de Carga 
Momento Resistente 
Momanto Nominal Resistente 
Factor de Reducción de Resistencia (0.9 para Flexión) 

Pcro secciones Recmngula-es 

En la mayorla de los elementos presforzados estándar, la resistencia está dada por el par interno formado por la fuerza 
de compresión C, aplicada en el concreto, y la fuerza de tensión, T, dada por la suma de la fuerza de los aceros de 
presfuerzo l:sp y de refuerzo Ts. El diseno de elementos presforzados con acero de compresión es poco común, y en 
general se desprecia la contribución de éste a la resistencia cuando por alguna otra razón ya existe en esa parte de la 
sección. Los valores de estas fuerzas son: 

C=abf'c 
T=Tsp+Ts 

La fuerza de tensión está dada por los aceros 

lsp=~f:sp 
T,=Asfv 
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con areas Asr, y As para presfuerzo y refuafzo, respscttvamante, y fy es el esfuerzo de fluencia dal goero da refuarzo. B 
mornanto resistente esté dado por la suma de momantos internos en la sección. Una fonna de obtenerlos es como 
sigue: 

donde: 
Zsp = dsp- a/2 
Zs=ds-a/2 

son los brazos de palanca de la fuerza de compresión a cada fuerza de tensión. En los diseftos comunas, el acero da 
presfuerzo ~ es conocido ya que es el necesario para que el elemanto tenga un comportamiento satisfaelDrio en su 
etapa de servicio. En cambio, As, solo se proporcionara en caso de que se requiera incrementar MR. Por eq111ñbño se 
obtiene que: 

T=Cob:en 
Asfy +Asr,fsp = a b f'c 

de donde 

Finalmente: 

Un alto porcentaje de las secciones de los elementos presforzados son T o similares. El ancho efectivo, be. estará dado 
por la menor de las siguiantes dimensiones: 

En donde L es el claro del elemento, CC distancia centro a centro del elemento más cercano y; ft y b son eJ espesor dal 
patln y el alma respectivamante. 

t 
¡.:i-------c,¡ 

fi6U7'0 4.3 Ct!cU:O del ancha efaclivo en una s«ci6n T 

Una sección T trabajara como sección rectangular si la altura del bloque de compres!ones, a, es manor que el espasor 
total del patin, ft (Figura 4.3). De ser asl, el momanto resistente deb:era obtenerse como se indicó en la secciOn an1Bñor, 
en caso contrario, deberé procederse de la siguiente manera. 



Podemos estab'.ecer que la fuerza total de compresión en el concreto estará dada por la suma de la fuerza en eJ patln, 
Cr, más otra fuerza que se ganera en el alma, Ca, dadas por: 

Ct=(be-b)t,f 'e 
Ca=abf'c 

En las ecuaciones anteriores Cr es conocido directamente. Al hacer compatibles las fuatzas de tensión y compresión 

consecuentemente se puede obtener el valor Cw 

Cw= T - C1 , donde T = ~ fsp 

además se obtiene el vctor a 

o bien 

y finalmente el momento resistente vale 

MR =FR[c,(d~ -~)+ca(dq-i)] 

Para el cálculo del MR de elementos presforzados con sección compuesta, debará considerarse el fe del concreto de esa 
sección compuesta ya que alll es donde se encuentra la fuerza de compresión. Este fe deba tomarse en cuenta, 
inclusive, para el cálculo de fsp. En caso de que el peralte del bloque de compresiones, a sea mayor que el espesor del 
fil"TT18, se podrá proceder considerando dos fuerzas de compresión, una conocida, Cmne, y otra por conocer, Cttbi 

cfinTIEr be t firme f . e fnne 

Cuttie= (a - t firme) be f · e lltb& 

En las ecuaciones anteriores Cáme es conocido directamente. Y al hater compatibles las fuerzas de tensión y 
compresión: 

T=C=Cfirme+Cr..be 

consecuentemente se puede obtener el valor~ 

Ctrsbe = T - C!inne , donde T = ~ fs¡, 

de aqul se obtiene el valor a-tr:m.e 
Aqfrp -b0 t~t;(]m;¡ 

a-tf.nn:I = • 
b ºfe trclt:t 

y finalmente el momento resistente vale 
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En el diseflo de un elemento se debe garantizar un comportamiento francamente dúctil por lo que se deberill cumplir con 
lo siguiente: 

o. Umti.e lnfeñor (Acero r!l!ninm) 

En todo elemento se deberá garantizar que la resistencia última a flexión se presente después del agrietamiento. Para 
ello se deberá de proveer refuerzo suficiente a tensión y asl obtener un momento resistente mayor que el momento de 
agrietamiento 

MR~ (1.5-0.3 lp) MAG 

Dependiendo del Indice de presfuerzo, lp, el factor entre paréntesis de la ecu~ión anterior tiene como limites 1.5, para 
elementos sin presfuerzo, y 1.2, para elementos totalmente presforzados. 
Para evaluar MAG se usará el modulo de ruptura no reducido: 

ft = 2.Jrc 
b. Umtta Superior 

B diseflador debe garantizar que el elemento presentar:.. una falla dúctJl. Para eDo, debe revisar que la deformación en 
los aceros sea al menos 33 por ciento mayor que la deformación de fluencia: 

Esp ~ 1.33 Eyp 

El valor de E sp debe incluir la deformación inicial del presfuerzo. 

ltesistencia a comime 

Las vigas de concreto presforzado generalmente poseen refuerzo para resistir cortante con la finalidad de asegurar que 
la falla por flexión, la cual puede predecirse con menos incertidumbre y viene preceaKla por el agrietamiento y grandes 
deflexiones, ocunirill antes que la falla por cortante que es súbita y més difial de predecir. 

1ii:,os de Grietas 

Un elemento de concreto puede agrietarse de varias formas como se indica en la Figura 6.13. Las grietas por flexión
cortante se presentan después de que han ocunido las grietas debidas a flexión que se extienden verticalmente 
partiendo desde la fibra con mayor tensión. Cuando se presenta una combinación critica de esfuerzos de flexión y 
cortante, la grieta toma una dirección inclinada. Si no se proporciona suficiente refuerzo en el alma dicha grieta producirá 
una falla por compresión-cortante, en la cual la fuerza de compresión resistente en el concreto se ve disminuida por la 
presencia de la grieta diagonal. 

La grieta por cortante puede ocunir cerca de los apoyos en vigas altamente presforzadas con almas relativamente 
delgadas. Este tipo de grietas se inicia en el alma, sin previo agrietamiento por flexión, cuando la tensión principal en el 
elemento iguala a la resistencia de tensión del concreto. 

Este tipo de peligro en el alma conduce a la formación súbita de una gran grieta inclinada, y si no se encuentra refuerzo 
en el alma, conducirill a la falla de la viga que puede ser de tres maneras: 

◊ En vigas I, separación del patf n en tensión del alma 
◊ Aplastamiento del alma por la compresión que actúa para!slamente a la grieta diagonal 
o En vigas T, agrietamiento por tensión que separa el patln en compresión del alma 

Las grietas debidas a tensi6n diagonal que se presentan en elemantos presforzados son mlls inclinadas que en 
elemantos sin presfuerzo. Por ello, ante el mismo refuerzo dado por estribos verticales, esa grieta atravesará mills 
estribos lo que incrementa la eficiencia de los mismos. Esto se refleja en los reglamentos en donde, en general, se 
permite una separación de estribos mayor para elementos presforzados. 
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Adicion~ a lo an1erior, en eramantos con torones desviados el com,olt!flte vertical de la fuerza da presiuarm, VPy, 
es equiva!ente a una fuerza cortante negativa que se contrarresta directam8nte con la fuerza cortna muante, Va:ig:a. 
Asl, la fuarza cortante neta que actúa en la viga vale: 

Vnata = Voaem - VPy 

En general, en un elemento presforzado se deba revisar el cortante en las siguientes secciones: 
o A h/2 del pafto 
o Donde tenninan los cables por falta de adherencia, desvlo, etc 
o En lugares dond! existan cargas concentradas 
o En diferentes longitudes de la traba, como U4, L/8, para lograr tener una mayores separaetonas da estribos 

Disefto i;or Cortlme Vmicd o Tenoi6n DStpru:I 

En el diseno por cortante vertical se ha de cumplir a lo largo d8I elamanto con fa siguiente condición: 
Vu = Fuarza Cortantla Última 

FR =0.80 

En secciones con presfuerzo total, donde los tendones estén adheridos y no estén situados en la zona da transferencia, 
la fuerza v~ se calcularé con la expresión: 

r.;;-- Vd 
v~=FRbd(0.15,,r-c+50 pf) 

en donde FR=0.8, M y V son el momsnto flexionante y la fuerza COl'lal1te qua actOan en la sección, y dp es la distancia de 
la fibra extrema en compresión al centroide de todos los tendonas de presfuerzo, incluyendo los que no se encuentren en 
la zona de tensión y debe ser menor o igual a d. a peralte efectivo, d, es la dis1ancia de la fibra extrema en com,resión 

al centroide de los tendonas de presfuarzo situados en la zona de tensión, sin qua tenga que tomarse ntaffllJ' qua 0.8 
veces el peralte total. Sin embargo, v~ cumplirá con: 

En vigas que no sean rectangulares, si el patln esté a compresión el produdo bd puade tomarse como: 

bd=b'd+t2 

t2 
bd=b'd+-

2 

envigasT,I 

envigasl 

En la Figura 4. se muestra el va!or de b' para algunas seccionas tipo. 

= or T .. 

b' - 1 b 

. 

R~rn 4.4 Algunas secciones de elementos presforzados tipo en donde se indica el ancho para cortante, b', y el 
espesor d8I patin, t 
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RG1uazo !)1)1 tonoi6n ~OEOl1Eli VG 

Para el caso de algunas losas como las extruidas o alveolares .Y algunas secciones T sin refuerzo, el cortama qua resiste 
el concreto deberé ser mayor que el cortante último debido a las cargas. Para el resto de los elamantcs qua s1 tianan 
refuerzo, la diferencia entre VCR. y Vu puede ser tomada con eslribos. 

Estos esb'ibos perpendiculares al eje de la pieza, deberan ser de acero de retuerzo de grado no menor qua el 42 (4200 
kg/cm2) y dimnetro mayor o igual al número 2. o por malla de alambre electrosoldado cuyo esfuerzo de fluencia no se 
tomartt mayor que 4200 kg/cm2. Cuando Vu > VcR, se requeriré refuerzo por tensión diagonal, y la sepam:i6n, s, se 
detenninaré como sigue: 

FRA,f,d(sen8+cos8) FRAvfy 
S=----'-----s--

Vu-VCR 3.5b 
~ es el ttrea transversal deJ refuerzo por tensión diagonal comprendido en una distancia s -y 8 es el ángulo que dicho 
refuerzo fonna con el eje dela pieza. 

Para vigas con presfuerzo total, la separación de estribos deberé cumplir con: 

o s>5cm 

◊ Si Vu > VcR, pero Vu s 1.SFRbd ,R; ⇒ s ::S: O. 75h 

O Sl Vu > 1.5fRbd ,/rc ⇒ S S 0.37h 

Nunca Vu > 2.5FRbd ~ 
◊ Si h > 70 cm o h/b > 6, VCR se decremanta 30% por cada concepto 

Diseno por Corillnte Homomd 

Una viga de sección compuesta esté fonnada par la combinación de un elemanto prefabricado y concreto colado en el 
lugar. Las partes integrantes deban estar intert0nectadas de manera qua actúen como una unidad. El elemento 
prefabricado puede ser de conaeto reforzado o presforzado. 

Sí la resistencia especificada, el peso volumétrico u otras propiedades del conaeto de los elementos corriporrentes son 
distintos, deben tomarse en cuenta estas diferencias al diseflar, o usarse las propiedades més desfavorables. 

Deberén tenerse especial precaución y tomarse en cuenta los efectos del apuntalamiento sobre las deflexionas y et 
agñetamiento. 

8 esfuerzo cortante hoñzontal, Vh , en la superficie de contacto entre los elem8ntos que fonnan la viga compuesta puede 
calcularse con la expresión 

donde Vu es la fuerza cortante de diseno y bves el ancho dal área de contacto (Figura 4.5) 

r b. , 

~~¡1Ll Uu~--
Reum t'J..5 Ancho del área d8 contado 

Deba asegurarse que en la superficie de contacto entre los elementos componantes se transmitan los esfuerzos 
cortantes que ahl actúan. Para lograr esto, se admitirán los valores siguientes: 
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Move lnc.lustri&I e.la concmo presrom:C:o 

o En e!emgntos donde no se usen anclajes mat.álicos y la superficie de contacio esté rugosa y limpia: 3 kg/cm2 (se 
admitirci que una superficie esttl rugosa si tiene rugosidades de amplitud total nonnal a ella del orden de 5mm o 
más). 

◊ Donde se cumplan los requisitos minimos para los conectores que en adelante se indican y la superficie de 
contacto esté limpia pero no rugosa: 6 kg/cm2. 

o Donde se cumplan los requisitos minimos para los conectores que adelante se indican y la superficie de 
contacto esté limpia y rugosa: 25 kg/cm2 

Cuando el esfuerzo cortante de diseno exceda de 25 kg/cm2, el disefto por cortante horizontal se hará de acuerdo con 
los criterios de cortante por fricción. 

Para que sean válidos los esfuerzos prescritos en 2 y 3 anteriores, deben usarse conectores formados por barras o 
estribos normales al plano de contacto. B área mínima de este refuerzo será 3/fy veces el área de contacto ( f y en 
kg/cm2}. Su espaciamiento no excederá de seis veces el espesor del elemento colado en el lugar ni de 60 cm. Además, 
los conectores deben anclarse en ambos componentes del elemento compuesto de modo que en el plano de contacto 
puedan desarrollar no menos del 80 por ciento de su esfuerzo de fluencia. Los estribos y varillas de las aletas se dejan 
salidos para hacer la función de conector. 

RGt1uisílos com~lamenW'los 

o. Re1umo por Ccnmioo VolurMtrlcos (Por Temperooiro} 

Cuando el peralte de la viga rebase 75 cm (Algunos investigadores recomiendan a partir de 60cm) deba proporcionarse 
refuerzo longitudinal por cambios volumétricos. las NTC-C especifican que en toda dirección en que la dimensión de un 
elemento estructural sea mayor que 1.50 m, el área de refuerzo que se suministre no será menor que: 

donde: 

(cm2hn) 

Atea transversal del refuerzo colocado en la dirección que se considera, 
por unidad de ancho de la pieza (cm2/m). El ancho mencionado se mide 
perpendicularmente a dicha dirección y a X1 
Dimensión mlnima del miembro medida perpendicularmente al refuerzo, 
encm 

Si X1 no excede de 15 cm, el refuerzo puede colocarse en una sola capa. Si X1 es mayor que 15 cm, el refuerzo se 
colocará en dos capas próximas a las caras del elemanto. 

En elementos estructurales expuestos directamente a la intemperie o en contacto con el terreno, el refuerzo no será 
manorde 1.Sas. 

Por sencillez, en vez de emplear la f6nnu1a anterior puede suministrarse un refuerzo mlnimo de 0.2 por ciento en 
elementos estructurales protegidos de la intemperie, y 0.3 por ciento en los expuestos a ella , o que estén en contacto 
con el terreno. 

la separación del refuerzo por cambios volu~cos no excederá de 50 cm ni de 3.5 X1. 

Debe aumentarse la cantidad de acero no menos de 1.5 veces la antes presaita, o tomarse otras precauciones en casos 
de contracción pronunciada (por ejemplo en morteros neumáticos) de manera que se evite agrietamíento excesivo. 
También, cuando sea particularmente importante el buen aspecto de la superficie del concreto. 

Puede prescindirse del refuerzo por cambios volumétlicos en elementos donde desde el punto de vista de resistencia y 
aspecto se justifique. 
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b. ~croci6n y Recui>ñlitismo '1111 Acao 

Debe tenerse especial cuidado en el adecuado recubrimiento de los 1endonas &! presfu81'ZD, ya qua ésta es muy 
vulnerable a la corrosión y oxidación. Las NTU contiensn los siguientes ~mes mlnimos da~ EMe para 
elementos expuastos a la intemperie: 

Dos veces el diématro del tDrón o de la varilla 6 3 veces el d"támatro de la barra més gruasa si es un pm¡~ da variDas 
En columnas y trabes 4 cm: en losas 3 cm y en losas prefabricadas y cascaron3S 2 cm 

En elementos estructurales que no van a quedar expuesms a la intemperie se podrtn emplaar la llL"lad da los ,mires 
anteriores. Si los elemen1Ds estructurales son colados contra el suelo, el recubrimienfD Obre mln:mo sera 3 6 5 cm si se 
usa o no plantilla, respectivamente. Los recubrimientos anteriores se deban incremantar a crttmm dal i11B3n.iaro en 
miembros expuestos a agentes agresivos como sustancias o vapores industñalas, terrenos p~ ccrrosivos, 
que tengan contacto con los elemenms estructurales. 

La separación libre, S1, entre tendones para pretensado en los extremos del miembro no daban sar marmr b 

s.~ 4 0, para alambres 
St ~ 3 0, para torones 

También se cumpliril con lo prescrito para el tamafto IMXimo de agregados. En la zona central da! claro. se pmnire una 
separación vertical menor y hacer paquetes de tendones. siempre y cuando se tengan las~ precaucam!S pm 
lograr un adecuado funcionamiento del presfuerzo. 

c. Lon¡iwd de Dem:rrol!u y ~3 AncltjG 

Los torones de pretensado de tres o siete alambres debaran estar adheridos. más aDá da la sec;c;i6n critica, en una 
longitud en cm, no menor que: 

Ld = 0.014{ ~-0.67fse) di, 

donde f$p es el esfuerzo en el 1DrOn cuando se alcanza la resistencia dal Etemanto, L. es et pmsfw'm ~ y da es et 
dimna1ro dsl torón en cm. 8 valor de Li se debe incrementar al dob!a cuando ef IDron esti e~ y cwmdt> en 
condiciones de servicio existan tensiones en el elementc. Li para alambres lisos será de 100 diamatros. Para tmonas es 
muy comun usar una Ld igual a 5Odb. 

d. Trnyedorios da Ellffl3mGQ Posien~UQ 

Las siguientes son algunas de las trayectmias más oomunes qua siguan los tendones da postans¡do en \ligzs. 

41 Cir;ulcr 

Se debe fijar un radio de tal manera que la trayectoria pase por los puntos dsealfos. Dab:do a las cí!m3nsian3s da las 
vigas, las trayectorias circulares solo pueden usarse en tramos cortos y generalmente como transfeión entre dos 
trayectorias rectas. El radio mlnimo Rmín debe ser 5 m para evitar pérdidas excesivas por fricción. Asl, la altura y a partir 
de la fibra inferior de la trabe estarll en función de dos valores: la altura mlnima o el recubrim:ento libre y la altura debida 
a la trayectoria, en función de la distancia x a partir de donde empieza la 1rayectDria ciR:ular 

Y= Ynm ❖ y' dond! y·=Rnc.-.JRnc.2 -x2 

Este tipo de curva se utiliza cuando se le quiere desean trayectorias suaves a lo largo de elemoo1Ds de gran longitud. En 
este caso la trayectoria estaril dada por la siguiente parébola 

y=ax2 
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en donde a es una constante que depsnde de la relación entre la altura de la parábola, p', y la longitud del elemanto, L 

4(1 2 8¡/ Y""-x deaqulqua y':a-x 
L2 l2 

V 
y = a x2 (Tray8CLoria dal DuclD) 

x=L/2 

Reura 4.6 Trayectoria parab61ica en un elemanto postensado. 

4.5 As~s conmcwoo 

r.~üws de prasiuGraO 

Jt 

Aunque se han empleado muchos mátodos para producir el estado deseado de precompras!tJn en !os m:embros de 
concreto, todos los miembros de concreto presforzado puaden considerarse denlrO de dos cmegorlas: ~11&--u y 
poamns~a. Los miembros de concreto pretensado presforzado se produoon restirando o tensando los tandones entre 
ancla,les externos l!!m§.. de vaciar el conaeto. PJ endurecerse el concreto fresco se adhiere al m:ero. Cuando el concreto 
alcanza la resistencia requerida, se retira la fuerza.presforzante aplicada por galos, y esa misma fuarza es trasmitida por 
adherencia, del acero al concreto. En el caso de los miembros de concreto postensados y presfcrzados, se esfuerzan los 
tendones después de que se ha endurecido el concreto y de que se ha a!canzado suficiente resistancia, apocando la 
acción de los gatos contra et nt8111bro de concreto mismo. 

o. PrciGn~ 

B pretensado como su nombre lo indica, primero se tensa el m:mo entre !os a,oyos (o muartos} de anclaje y 
posteriormante el concreto es colocado alredador del acero y en moldas qua dan fom1a al elamanto. 

Los tendones, que generalmente son de cable torcido con varlos IDron8s de varlos alambres cada uno, se restiran o se 
tensan entre apoyos que forman parte permanente de las instalaciones de la planta. Se mide el alargamiento de los 
tendones, asl como la fuerza de tensión aplicada con los gatos. 

Con la cimbra en su lugar, se vacla el concrelo en tomo al tandón esforzado. A manudo se usa com:reto de atta 
resis1Bncia a corto tiem,o, a la vez que curado con V2J)Cl' da agua, para ai:el8rar el endU18Cirn:anto d!I conaeto. 
Despuás da habar logrado suficisnte resistencia, se dvia la presfbn da los gatos. Los toronas tianden a ECOrtarse, paro 
no lo hacen por estar ligados por adherencia al concrelD. En esta forma, la fuarza da presfuarzo es transferida al 
concreto por adherencia, en su mayor parte cerca da los eldremos da ta viga, y no se necesita ningíin ancla;e especial. 

En resuman las etapas cons1ructivas de un elementn pretensado son: 

1. Co'.oca:ci6n, anclado y tensado de los cab!es de presfuerm entre los apoyos (muertos). 
2. Colocación del refuerzo y fijación de los moldes a cada lado de los cables. 
3. Colado continúo de las piazas de una mi$fflél masa. 
~- Curado (gsneralmante con vapor de agua). 
S. Corte de los cab2S. 

Dentro del pretensado existen 1reS ma1Ddos de pretensado qua son: 
o Viga con tand6n recto. 
o Viga con excentricidad variable del tendón. 
o Esforzado y vaciado de linea larga 
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A diferencia da! pretensa-do, en el postensado los cables son tensados despws de haber sido colocado el concreto. 
Cuando se hace el presfmado por postensado se colocan en los moldes o formas de la viga conductos huecos qua 
contienen a los tendonas no esforzados, y que siguen el perfil deseado, antes de vaciar el concreto. Los tendones 
pueden ser alambres paralelos atados en haces, cables torcidos en toronas, o varillas de acero. 

8 conducto se amarra con alambres de refuerzo auxiliar de la viga (estribos sin esforzar) para prevenir su 
desplazamiento accidental, y luego se vacla el concreto. Cuando éste ha adquirido suficiente resistencia, se usa la viga 
de concreto misma para proporcionar la reacción para el gato esforzado, se restira, luego se ancla en el extremo de 
apficación del gato por medio de accesorios similares y se quita el gato. La tensión se evalúa midiendo tanto la presión 
del gato como la elogación del acero. Los tendones se tensan normalmente uno a la vez, aunque cada tendón puede 
constar de varios torones o alambres. 

Normalmente se rellenan de mortero los conductos de los tendones después de que éstos han sido esforzados. Se frota 
el mortero al interior del conducto en uno de los ex1remos, a alta presión, y se continúa el bombeo hasta que la pasta 
aparece en el otro extremo del tubo. Cuando se endurece, la pasta une al tendón con la pared interior del conducto, 
permitiendo la trasmisión de fuerza. Aunque los accesorios de ancla;e permanecen en su lugar para trasmitir la fuerza 
principal de presforzado al concreto, la aplicación del mortero m2jora al comportamiento del miembro por si éste fuera 
sobrecargado, y aumente su resistencia máxima a la flexión. 

Las etapas de ejecución del postensado se resuman en: 

1. Colocación de la cimbra. 
l. Colocación del refuerzo complem2ntario y de los cables de presfuerzo. 
3. Fijación de los ancla;as a las cimbras. 
(l. Colado y curado del concreto. 
S. Tensado de los cables. 
6. Inyección de mortero en los conductos y sellado de los ancia;es. 

Sin embargo según las características de la obra, la secuencia de la ejecución puede variar y el tensado aplicarse en 
etapas como: la pñmera lo más rápido posible para evitar fisuras por contracción; la segunda al retirar la obra falsa; la 
tercera después de la carga muerta adicional. También otra variante es colocar únicamente los duetos en las cimbras 
antes del colado del concreto e insertar los cab!as posteriomrente. 

Existe gran cantidad de sistemas de patentados de postensado, que incluye todos los herrajes necesarios. Una ventaja 
sígnificativa de postensado es la facilidad con la cual pueden variarse la excentricidad de los tendones a lo largo del claro 
para proporcionar el contramomanto deseado: 

º Viga a conducto hueco embebido en la concreto. 
o Viga celular hueca con diafragmas intermedios. 
o losa continua con tendol18s enwsltos, revastidos con asfalto. 

c. Di'1erencioo ~l ~not:@ y ¡u,sien&:@ 

Básicamente la diferencia entre el pretensa1:lo y el postensado es únican'l!nte la etapa en la que se tensen los cables de 
presfuerzo. Si los cables son tensados antes del colado del concreto lo denominamos presfuerzo pretensado, y si el 
tensado es posterior al colado se re denomina presfuerzo postensado. Sin embargo, aunque se reconozca como única a 
esta diferencia existen ventajas y desventajas del pretensado con respecto al postensado. 

~nsooa 
Vcmtjoo 

o En el presfuerzo pretensado la ventaja de esta técnica es esencialrrente la fabricación a gran escala. 
o Adecuado control de ca!idad sobre la mano de obra, mateña!es y operacíonas. 
° Caracterlsticas de las plantas con un ciclo de producción perfectamente definido e independiente de las 

condiciones atmosféricas. 
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DaovQmzjoo 
o Solamante se pueden elaborar e!emantos unidiJ'6CCiana!as 1i8S como vigas. 
o Problema de transporte, montaje y colocación (o sea no poder utilizar piazas de gran tamafto, con gran peso y 

longitud). 

Poaien&:@ 

8 postensado evita el problema de lransporte, montaje y colocación por lo que se pl.H!da elaborar piezas de mayores 
dimansiones y pesos, pudiendo darles a cada una de ellas la forma, en una. dos o tres dirm:cionas, que sea nscesaria 
según el problema a resolver. 

-..,A+1 .. ~ A 

1 

r rl 
r 

.. u .• ,,~ 

\ 

Commi6n Column2l•Yrai~ (!Ennmo) 

._.....___,_-_....,_.__..,_.__ __ • • ... J ~-· -· ----· ..... -- ............. 

Conmtl<m Columna YrmM' (Csmml) 
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~úve lndustrid da concmo prasforu.:w 

Cona1tión Column;-irmbe (Central) Conenión Columnm irabe (Emremo) 

ConSJtl6n Columni-Cimen~cfón 
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5.1Gan~. 

En el ~resente capitulo se ~ba paso a paso el anatisis y disei'lo de una nave indus1rial con elementos presforzados, 
este eJemplo es un caso tlpico de las naves que actualmente se construyen en nuestro país. 

El presente documento desaiba el proyecto de una Nave industria que se instalaré en Celaya, Gto. 

, Descrl tcl6n 
Ganer.il P~cula 

La Nave de Acero en la dirección longitudinal se 
forman marcos en las crujías extremas y centrales 
con un portal para resistir las fuerzas de viento en la 
dirección débil de las columnas, distribuidos segun 
lo permite la modulación de las puertas. 

Las estructuras en cuestión, comprenden una nave a Para soportar las fuerzas de viento y sismo en la 

1 dos aguas de 32.00 m de claro y una longitud de 56 m 
para la nave de acero y de 54 m para la nave de 

dirección longibldinal se disena el contraventeo 
c:a:: presforzado, las trabas carriles se apoyaran mediante 

vertical. 
.; 
§ 

rn&nsulas que llevaran las columnas para dar la luz El sislema de techo consiste en larguaros a partir de requerida por las grúas puente, las cuales tendrén 
2 una capacidad méxima de 20 ton cada una. 

perfil MT de 12" de peralte, y el mismo perfil, en 
sección doble, en los ejes de columna, los cuales 

la altura de circutación de la grúa es de 9.0 m, y la 
sirven de punta!es para el contraventeo de techo 

separación entre el eje del riel y el eje de la columna que es un sis1ema que permite dis1ribuir fuerzas a 

esde0.51 m 
las columnas en cualqu!er dirección. 

Para efeclos de análisis de sismo se tomaré en 
El análisis es realizado mediante el programa 

consideración las masas actuantes de la estructura 
STAAOIB 

aplicada en cada nivel de apoyo siendo estos, La nave de Presforzado en la dirección transversal 

principalmente, nivel de trabas de carril y nivel de esta formado por trabes STT simplemente 

cubierta, las masas actuantes de las grúas se apoyadas en las trabes portantes L que forman un 

i 
tornarán para la nave de acero y presforzado, con la diafragma semirlgido que pennite distribuir las 

~~ méxima de dos grúas totalmente cargadas fuerzas slsmicas y de viento en cualquier dirección, 

1 
diStribuyéndose los efectos slsmicos entre martos, ademés que las trabes STT fonnan el sistema de 

1Dmando en consid&raci6n la estrut:turación cubierta de fa Nave. 

.a rigidizadora que se tiene al nivel de cubierta y a todo 
En la dirección longitudinal está estructurado a 

e lo largo de la nave de acero. 
o partir de marcos rlgidos de 9.00 m 
~ 

B análisis es realizado mediante el programa 
SAP90 
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!i.2 Cerero y combinca1>noo 0;3 cueoo 

!J. i .2 Care.1:is PGmlontllffil pero lti Nooia de Acero 

CONS9DERACIO;\IDE DE CARGA 
Descrii>c.ión Mm,e(!leAcero l\l¡nfe da Pram>ruido 

Tino 1 m,1m2 Tino 1 1{9Jm2 

e,> u:musros Traba STT 200.00 
C!J Lámina 8.00 Trabe Portante L 65.75 'E 
"' Largueros 8.00 Losa de 5cm 120.00 e 
e;¡ 

Iluminación 4.00 Iluminación 4.00 1 To~I 20.00 Totll 389.75 
e, 

Armcfiurns Q 

e 
Cubierta 20.00 CJ u 
Po.06. Armadura 10.00 

Tottil 30.00 

etreoo Vwo r.'lbltimll 40 tleJm2 

Ccrea:i V~ Reciucldll 20 tle/m2 

Se aplicarán las cargas maximas por ruada definidas por el 
fabricante y proporcionadas por el cliente. 
Para efectos y combinaciones de carga se harán las siguientes 
consideraciones. 
1.Operando una sola grúa se consideran tas cargas máximas con 

C~odaGnros coeficiente de impacto de 1.25 
2.Cuando operan dos grúas se consideran las cargas máximas sin 
coaficiente de impacto. 
3.Los efectos del viento, sismo y frenado se consideran como 
cargas accidentales, pudiéndose incrementar un 33% los 
esfuerzos oermisibles. 

Ouns Los larguaros de cubierta dallarán revisarse. Para un a carga 
Co11sl~mclonoo concentrada de 150 Kg 
Da COJlOO Caraa ountual del ventilatfor 1200 Ka 

Para fines de evaluación de las fuerzas atcidentales de viento o sismo, se tomaron los datos que marca et manual de la 
C.F.E. dependiendo del tipo de los edificios, siendo las siguientes: 

Edificio de acero y concreto Presforzado Gru,o A 
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5.3. Andio!ti Eólico 

Para estos efectos se han considerado una velocidad regconal dat vianto da 130 km.Jh, ~ la espacificati0n 
del manual de C.F .E. para efectos de presión ésta es de 80.0 kglm2 

Para efectos de succión, prácticamente ésta queda nula al ser un edificio abierto al nivel de cumbrera para salida dal aire 
a través de un sistema de ventilación. 

Se procede a realizar el análisis por viento para cada nave respectivamente. 

Cucos de Viento 

Se realizará el análisis de viento sobre la base de lo siguiente: 

Clasificación de la estructura: Em:ruc'aml Gruoo A 
Clasificación de la estructura seaún su estructuración: Tim, i Ewueiura e.la Eciti1clos 
Reaionalización de la reoública maxicana: ZonoB {CfE) 
TiDo de Terreno: Tirn> 2 TG:J"i"Gffl) e.la tn::mrición (CfE) 
Factor de Carga: f .C=i .5 ~ún C'-iom1ot1 e.la Proll'G:tÍ!O 
Velocidad Regional: \fit=:130 t¡9¡, 

Altura: lz=13.2(lm 
Claslficaci6n de la estructura seoún su tamano: Tiiut e 

Dénn!ntción elle lll \Je!!)ci&d de cllsefto (Vo) 

fr= Factor que depende de la topografla del sitio, adimendional. (Ver Tabla B.5 dal Apénóice B) 

f .. = Factor que toma en cusnta el efecto combinado de las caracteristius de exposición locéres, del tamafto de la 
construcción, y de la variación de la velocidad con la altura, se determina de la siguiente manera 

F .. =FcFRZ 

De donde: 
Factor da Tamafto: ~ r,Jer Tabla 8.3 del A!)énd:ce B) 

Detenninación de factor de Rugosidad da altura FRZ: 

,J J { ]0.138 Frz=1.L:o =l.S 3
1; 5 =0.97 SiZ s 10 Far-0.97 

J Z]ª [13 20]º.133 
Frz=1.516 =l.56 315 =1.01 Si10<Z<l}Far-1.01 

De donde: 
Variación del viento, exponente adimansional a=0.138 \fer Tal!l 1.11 ~I Gil3nO 5.3 
Altura gracfümre, en metros 5=315, '\Ju Yó!D 1.~ ~~I C11GJ1.o 5.3 

Factor de rugosidad de altura ftT-1.01 

Factor de Exposición: F..,=(0.90)(1.01)= 0.91 

Vo~(1.0)(0.91)(130)=117.81 tt'31'1 

67 



qz = 0.0048GVo 2 

G= Factor de corrección por temperatura y altura, con respecto al nhrel dal mar, 
adimansional, y se obtiene da la enpresión: 

G = 0.3920 = 0.392(600) = o.83 
273 +r (273 + 17.90) 

Detenninaci6n de la Presión Barométrica. l'l = 600 (Ver Tabla 8.4 del Apéndice 8) 
Temperatura ambiental en g-ados Celcius: r-17 SD 

q2 = 0.0048(0.83}{117·.81)2 = 55.29~g/m2 

Presión Acweme (Pz) 

La presión actuante sobre una construcción determinada, Pz, en l<g/m2, se obtiene tomando en cuenta principalmente 
su forma y está dada, de manera genaral, por la ecuación: 

Presión Actuante: Pa==SSB Cp 
Cp= Coaficiente da presión adimansional. 

c:raa¡onen cmwiom (Po) 

La presión exterior, Pe, sobre una suparficie da una construcciOn cerrada se ca:culará utilizando la sigu:anf:2 
ecuatión: 

P~KaKtqz 

Cpa.-Es el coeficiente de presión enterior, adimansional. (Ver tablas da 8.5, 8.6 y 8.7 del Apéndice 8) 

Ka.- Fattor de reducción da presión por tamaflo da trea, acrunans!onal. (Ver tabla del anexo 8.8 del Apémílce 8) 

Area tributarla direcciOn X =(8)(8.225)=65.18m2 <100m2 Ka=0.90 
Area tributaria direcci6n Y=(32)(8.00)=256m2>100m2 Ka=0.80 

íloro: Este fattor es común para la Nave de acero y nave de Presforzaclo. 

Kv Factor de presión local, adinrensional. (Ver tabla B. 9 del Apéndlce 8) 

Kt = t .25 Si y<10° No se aplica l<L en tachos 
l<t =1.0 Para Muros 

ílot:i: Este Fattor es común para la Nava da Acero Y Presforzado 

Ano~oig !:!!! mcamo e;l~a }{ 
C'JDOO ~~ ACG.i'O ~rw ~3 ~~ 

~ tti Ctt. ,~~ ~ro_) tl'.f~¡ Aca..~w..) t'lf~ 
~ (rn) (ttdffl) (m) (ttEfm) 

Barlovento en muro 0.8 1.0 1.0 44.23 8.00 354 9.00 398 
Sotavento en muro -0.5 1.0 1.0 27.64 8.00 -223 9.00 -249 

Barlovento en cub:arta 0.7 0.82 1.0 31.72 8.00 253 9.00 285.63 
Sotavento en cubierta -0.3 0.82 1.0 13.60 8.00 -109 9.00 -122 
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Asl ~n procediendo da la anterior manera tenamos: 

CFJ tti t:ta. Po=Ci,aKaKL(lZ AcAnw Tt.:>..) 

Barlovento en muro 0.8 1.0 1.0 
SotaventD en muro -0.5 1.0 1.0 

Barlovento De0-13.20m -0.9 0.8 1.0 
de Cubierta De 13.20-26.40m -0.5 0.8 1.0 

De 26.40-56.00m -0.3 0.8 1.0 

t'2i'oolones frncrloreg (Pi) 

{~efm2) (m) 
44.23 16.00 
27.64 16.00 
39.81 16.00 
22.36 16.00 
13.27 16.00 

Vl.li(v::::á) 

(tlefm) 
708 
-442 
-637 
-358 
-212 

Se consideran nulos ya que el edificio estará completamente cerrado y no deba introducirse ninguna partícula de aire 
ya que afectarla el proceso. 

5.4. Ant:llsls S!smlco 

Para efectos de la estructura en cuestión se considera dentro del grupo "A" la cual deba quedar operativa después de un 
sismo de fuerte intensidad. 

Para efectos de análisis de sismo se tomará en considaratión las masas actuantes de la estructura aplicada en cada 
nivel de apoyo siendo estos, principalmente, nivel de trabas de carril y nivel de cubierta, las masas attuantes de la grúas 
se tomarán para la nave de acero y presforzado, con la carga máxima de dos grúas totalmante cargadas distribuyéndose 
los efectos sismicos entre marcos, tomando en consideración la estructuración rigidizadora que se tiene al nivel de 
cubierta y a todo lo largo de la nave de zrero. 

fuoxoo siooúClls 

Ss realizará el anMisis slsmico sobre la base de lo siguiente: 

Clasificación de la estructura: Estructura: GrullfJ A 

Clasificación de ta estructura según su estructuración: TI~ 1 Ewucrum cila E~clos 

Factor de Comportamiento Sismico Q=2 

Factor reductivo por ductilidad: cr=a 
Regionalización de la república mexicana: Zona a 

Tipo de Terreno: TI~ 2 TGTreno da trtJnzlción 

ElacciOn del tipo de AnA!isis: Anll.asio Em!J3co 

Coaficiente Slsmico: CS::D.3 11;-eún Nonnoo ~3 Proyedo 

Factor de Carga: f.C=i.5 SoeJún ílomias ~a ProyGCiO 

Otro tipo de consideración: Sismo con ancho tributario del sistema de cubierta y grúa con extremo izquierdo máximo y 
extremo derecho mlnimo da la Nave Industrial. 

C.=CFÓC =0.3 \ 5 =0.225 

Fs=[~fW.H 
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5.il.1 Dtasmtin~n ~ ID fuG1Ul ciOO'tlCll pmi lll Nmo ~ AW'O 

~OO!!M~il ~G Cgwm ([lp,Jm2) 
Cubierta 20 

C.M Po-PgArmadura 10 
30 

c.v. red s. Normas 20 
Towl SO 

Ant:Usfs Esilaico (Dirección lt) 
AreQ Cus,o Sismo Peso W Ai~rn H W n M fuemi Sism. f11 

m2 ttt!ffl2 tle m ctem fie 
Sisitma de Cublerui (8)(32)=256.00 50.00 12873.60 13.2 169931.52 3851.00 

Grú~s2cnix.+1iw.te~2Gncs1 31 490 8.591 270 530.6 6131.00 
M3G3.G MO 462. 1 H82.00 

( 44363.60) FSe;ú:1 = 440 462_ 1 O (225X270 530.60) = 6131.00 kg 

fo1grua= 4127 kg 
fiagrua= 2003 kg 

f~ 1926 kg 
f~ 1926kg 

AUurnH WnH 

i'i1 

SlstGmD ~a Cl!~lwtn (8)(3212)=128 50 6 400 
Grúooz c.c::.a.+16¾ 21 200 

F~ = ( ! : )-22s)t84480)= 1967.75kg 

FSe;n1:1 = (:S:}22sU182129)= 4242.2&.<g 

13.2 84480 
8.591 182 129 

En el centro En el Extremo 

fo1grua= 4 242.25 kg 

Fo4sab:ar!r 1 967 .25 kg 7 20.00kg 

f uerao Sism. f º 
rxe 

1867.75 
4242.25 
0210.CO 

lntermadias 

1440kg 



CM Trabes STT y L 269.75 
· Losa da 5 cm 120.00 

389.75 
c.v. red s. Normas 20 

Sisternll ele Cui,lerui 
Grúos2 c.~.+10'{,t(:J.:nllb 2 lbbl! 

Toúil 1110 

Anii6sis Es1mico (Dlreccón lt) 
Ami Cae~ Sismo Peso w 
m2 ttefm2 Cie 

(9)(32)=288 410 118 080 
35420 
15300l> 

AliurnH Wn H 

m 
13.2 1 558 656 
8.591 304 293 

F~ :::: ( 153 500 )(225)71558 656):::: 288 896.16 kg 
1862949 

Rtili!Uffl3n (23 Fcior.== Gn }t 

Fc1grua= 3TT9.69 kg 

Faigrus= 1861.64 kg 

F~ 14448.08 kg 

f~= 14448.08 kg 

AnoDsls Ew:ífco (mmcón V) 
~ C~ SSsmo POiO W Al1urn M W n M 

M2 tlflm2 ttg M 

S!!3WM ~e CubiUUJ (9}(3212)=144 410 59 040.00 13.2 779 328 
G:rúoo2~•1~2Gro:o1 23 850.00 8.591 204 895 

1123~ CQ.1223 

FSa!b::rt:1 = (::;3).225~779328)= 14767.65kg 

( 828SO) FSerira = 984223 (.225~204895) = 3882.60Xg 

En el centro En el Extremo 

Fa1grua= 3882.60 kg 
F~ 14767.65 kg 6642.00 gk 
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f uemi Sism. Fo 

!tg 
288 896.16 
5641.33 
28 705.51 

fUGnll Slsm. fo 

ttg 
14 767.65 
3 882.60 
1QG50.2$ 

lntermadias 

10 368 kg 



Cori'&ln~noo ~ ~ 

Para el diseno de la traba Carril y para con ello detenninar las reacciones predominantes: 

Coi'Qlna:fón 
1 
2 
3 
4 
s 
6 
7 

CM + (Q'\Jlrnmna+ 10%)1° Grúa + CMm{:,(2EGrúa 
CM + (CMna:éma)1º Grúa+ (CMmt.x+10%)roúa 
CM +(CMrn~+10%)1ª Grúa+CMnm22Gfúa 
CM + (CMrntxima)1 ° Grúa -o- O'Vlmin2BGrúa 
CM +(CMmt:xma+10%)20 Grúa +CMrn1n12Grua 
CM+ CM~ Grúa+ CMm1n 1eGrúa 
CM + CMrn1n2° Grúa + CMm1n 1 t:Grúa 

Para et diseno de la Nave de Acero y Nave da Presforzado: 

Cominllción 
1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 

CM + CVl!lálamn 
CM + CMrn11mm + P1(Posición de la grúa 1) 
CM + CM~ P1(Posici6n de la grúa 1) + F1(Frenuo) 
CM + {CMmtwna}1 º Grúa -o- CMrn!n2'1Grúa 
CM + Viento + CVreducicb + P1(Posici6n da la grua 1) 
CM +Vtanto + (;,/reducicb +P1(Posici6n da la grúa 1)-o-F1(Frenado) 
CM +Sismo+ cvreducidl +P1(Posici6n da la grua 1) 
CM - Sismo + cvrPid.Jddl + P1 Posición da la • a 1 
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5.5 Ani!isls y Oisefto e9iruciural de lo Nrn,e ln~uwitl con 1:cero ewudural 

--=.BJtl~PA, lrJICA AR- J 

5.5.1 Lcrgueros 

Los largueros de cubierta y fachada son perfiles tipo monten laminados en frlo determinandose-&u:dbef\o como 
largueros continuos, los cuales deben soportar las cargas de cubierta más las acciones de fuerzas externas, su 
separación mtlxlma es de 2.16 m. 

Los largueros de cerramiento se han disenado también como eleimnto continuos con separación entre ellos de 2.15 m, 
aproximadamente. 

Ejm,!tl de dlseflo: 

Datos para diseflo: 

aaro de 8.00 m 

Ancho efectivo de 1.50 m 

WCl'A+CV = (21+40)1.50= 91.50:Cg/m 

o CM+vro = (21- 42)1.50 = 32.00kg/m 

Por lo tanto rige w w+ev = 91.50kg/m 

M . - ~2 - (0.915)(800)2 - 73200'-
ná - - - ---- - "g.cm 

8 8 

L2Sxc = 2502r66.95 = 3978 
dlyc 25.4r41.42 

Fb = 26.90x2530 = 1890kg/cm2 
36 
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9ER=. =-========•L=·-===-===== .. =• ====·===-=====1:=ow=~===Co=m,=: -=crrnivo=·=--., 

Cá!culo de la flacha actuante 

f 5~4 5x0.915x8004 1 
1101 = 384EI = 384x2039000x850 = 281cm s fp;:r = 240 +.S = 3.83cm 

l'&rcoo Pilnci~loo 

Los marcos principales se componen de dos columnas y una armadura QU! cubren un claro simpla a ejes de columnas 
de32.00m. 

Las columnas son de sección constante W27x102 

El marco principal como se mancion6, estti formado por dos columnas, las cuales soportaran la cubiarta, trabes carril con 
su pasmo de arriostramiento más un pasillo de visitantes que se localiza a 10.50m da altura, el cual ayuda a reducir la 
longitud libre pandeo de la columna aumentando su capacidad de carga 

5.5.2 Columno rlo ACG10 

Se diseflara la columna basándose en lo siguiente: 

Condición: Cl1.'»Cvmtin❖~(Poo. Os Wúo i)'}fmnr:a 

Paxial=30 710 kg 
Mx=12 910 kg.m 

PR>pl~tllso lf'J27 n i02 

A=i93.GO cm2 
Sx=4375cm3 
rz=27Stlcm 
r,=9.SOcm 
ncG.Skm 

D~m:11@ el ~us:720 ccwCMO o com¡,msl6n 

f = 30710 = 158 63kg) 2 
0 193.60 . an 

~,.., (1)(1100),.., 39.42 
rx 27.90 

kk = (1}(6SO) = 120.00 
ry 5.50 

C = ✓2TT 2E = 2(3.1416)2 (2.039E6) = 126 
~ Fy 2530 
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[1- (Kllr,)2 b [1- (120.00)2 ]2530 
2Cc 2 j' 2(126)2 

f =-----= -------= 723kgtcm2 
ª 5 3(kllr,) (kl/r1 )3 5 3(120.00) (120.00)3 

-+----- -+---
3 8Cc 8Cc 3 3 (8}{126) (8)(126)3 

Comn: 

.!! = 158.63 = 0.22 o!: 0.15 
Fa 723.00 

En~nceo 

Demmlm::ncto GI 081umo ccumnw o flemón en ){ 

t = (12.91)(105} = 295_08k,,,cm2 
bX 4375 tr· 

D~nondo el mumo i,srmlsibls o fl3ltión 

_!_ = 1100 = 169.23 
T1 6.50 

Comn _!_ o!: 3590x104 Cb = [3590X104 (1) = 119 
ÍT F, f 2530 

Cclcumnw !no ooiuarzoo Combin~ttoo. 

1-+ Cmxfbx = 158.63+ (1)(295.08) ;;; 0_22 +0.JJ=0.94 ~1_0 
F8 ( 1-~} 723 [1- 171.85 ]419 

F' bx 6654.53 
01 

t=inolmsnte OG oce¡rtn lo ilGCCión W27 Jt. 102 
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5.5.3 lD tJ'ii\!:~l!rn ~ CLl~i~. 

Es una annadura de gran ~ formada por elenrentos angulares y ce!oslas. Esté armatlura qll3da:Jts aniostrada en 
los nudos principm de modo que no tenga posib:ilidades de pandeo transversa:l. 

Ejem,~ '23 clioe!w,: 

Dioeffo de la cuertlo irri'erlor de hl Annt:tiurn 

Se disenara la cuerda inferior de la armadura basándose en lo siguiente: 

Condición: Crj❖Cl!fflán 

Taxial=24 637 kg 
Caxial=3 498 kg 

Pro,iedades 2U02 n G 

A=30.S3cm2 
lr=308.80 cm3 
r.=27.S0cm 
r,=5.50em 

DGlemtlncn&> ~ ct3>cd~d D Tenol6n l>ooc&i ea el croo e;ruooo: 

Pt=FtAg 

Pt=0.6FyAg 

Pt=0.60(2530)(30.96}=46 997kg 

Deiennim::ndt> el ceylldc:lllc:l ,:i Tensfón boot® en el éTID nGW: 

Pt=FtAe 

Como la conexiones de los ~ngulos es en base a soldadura tanemos: 

An=f¼ 
Para la evaluación C1. el m:ambro es O. 75 Caso 3 Manual da! I.M.C.A 

~t=0.50(4076)(0.90/2)(30.98)=28 393.41 kg 

Calculando la relación de fuerzas 

T El:tm:ntl == 24637 == 0.86 s 1.0 
T~ 28393 

DG'2emlincn@ la cr,cci~d aintis!:li!J n co~Cm ~ ~ 

fo Sil funci6n e.le ~ 
r, 

~ :;;; (1){270) :::: 97.47 
r, 2.77 
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B>..-m!nenm el em'uerzo peminibla o compmlón 

[ 1 - !K_ll_r, _) 2 ]F [1- _(97_.4_7)_2 l.,530 
2Cc 2 1 2(126)2 f 

Fo = 5 3(ldlr,) (ld/r, )3 = 5 3{97.47) (97.47)3 = 939kg/cm2 

-+------ -+--
3 8Cc 8Cc 3 3 (8)(126) (8)(126)3 

C~(939)(30.96)=29071.44kg 

Calculando la relación de fuerzas 

e 3493 
ECb16!111! =-- =0.12 » 1.0 

cpamis:b!e 29011 

5.5.4 Trllbes Cmiles 

Este procedimiento describa los pasos necesarios par disenar una trabe carril típica sometida a cargas convencionales 
de trabajo. 

El diseno empieza con una descripción de los datos de diseno de una trabe carril con cargas concentradas móviles. 

las fórmulas y nomenclaturas usada es la correspondiente a la del manual I.M.C.A 

las trabes carril son elementos procedentes de las grúas. se ha tenido la precaución de diseflarlas tomando en 
consideración las cargas mrucimas de grúa, de frenado transversal y longitudinal, además de la posición mas 
desfavorable para obtener los elementos de diseno y revisar la flexión, el cortante, atiesadores, deformación vertical y 
lateral, etc. 

Las trabes canil se han diseftado corno elementos isostáticos capaces de resistir condiciones de carga; con objeto de 
reducir el momento m~imo y la trabe carril trabaje con menos deformación, se ha previsto colocar en la zona de la 
cabeza de compresión, una serie de tornillos en grado ASTM-A-490 que tomen parte del momento dandole a las trabes 
carril una cierta continuidad con lo cual se reduce considerablemente la deformación, y el momento maximo de diseno, 
con esto se reduce los esfuerzos de fatiga del elemento. 

Para efecto de las fuerzas horizontales producto del frenaje del carro se ha integrado en conjunto con la trabe carril una 
annadura horizontal de celosía (trabe de acompanamien1D) capaz de resistir junto con la placa de píso estas fuerzas. 

DATOS PARA DISEl'i!O 

Son 1 Bahlas con 2 grúas con cada una de las siguientes caraderlsticas: 

DATOS DE DISE~O DE mABE CARRIL 
- --- - ------------ -Capacidad 3.20T.m 

1------

aaro 32.00m 1--....;;..;a....;;...;;..;""'--

lzaje 8.00m 
No. De ruedas en e/extremo del puente 2 

Dimnatro de las ruedas 315 mm 
Distancia entre centros de ruedas 4500 mm 

Reacción maxima por rueda 7235 kg 
Reacción mlnima por rueda 3600 kg 

Peso de la arúa 16 670 ka 
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~nto 

W16x36 
CE 254x22. 76 

68.40 
28.97 
97.37 

V (cm) .tW (cm3} 
20.15 1378.26 
40.605 1176.33 

2~.GG 

y= 'f,AY = 2554.66 = 26.24 cm 
I:A 97.37 

/)1{l (cm4) 
2777U4 
4TT64.75 
755SG.70 

lz= 'f.lo + r,AY 2 = 18741.90+ 75536.70= 94278.60cm4 

lz = lz -(r,A~Y2 )= 94278.60-(97.37)(2624)2 = 27235.70cm4 

S = 2- = 27235.70 = 1037.94cm3 
Y¡ Y¡ 26.24 

5 :::1-"' 27235.70 =l90S.60cm3 
y 8 y 1 (40.30 + 0.61- 26.24) 

S = 1__ = 3825.40 = 430.55 3 
x¡ Y¡ 8.885 cm 

S = 2- = 3825·40 = 301.21 3 
Xs Y8 12.70 cm 

Antnolu Giltnlcilrrc.l de t!l ~ crntl 

18647 
S4.99 

1Q7M.tU 

1020 
2805.40 
~~ 

Del análisis resuelto con ayuda del programa del 5ap9o tenemos que el momanto mmdmo ocurre a una cfistancia de 4.44 
m para la combinación 1 (CM+ICmax+10%)1Agrúa-Onáx2Agrúa, de este anHlsis da pl"GS'3flml !os siguiamas 
elamantos mecán:cos a cl:cha distancia: 

· '1mtm=2789.66 kg 
~=15 934.57 ~g.m 

Del Manual del JW.CA 
Factor da llll3)actD lataral. Servicio Mantenim:ento 10% 
Además existen 2 cmzm. 

P .. 1:;1 = [ º·;º]21.20 ad.06 

Como son 2 ruadas 

P = 1.i = 0.53ton 

My = 1.06x15934.50 = 3a04kg.m 
4.44 

- - ..,.. - - ...... .. --



Una vez realizado el análisis estructural se procede a calcular el estado de esfuerzos para la condición de carga en el 
elemanto. 

1)000 1 : Cálculo de Esfuerzos 

f¡x = Mvci>o = (15934.5)(100) = 1535.21 kg/cm2 
S58 ¡ 1037.94 

fa.r = MDW = (15934.57){100) = 834_88 kgtcm2 
Sss 0 1908.60 

f¡y = Mtrcbo = (1902)(100) = 441 _7Skg/cm2 
S581 430.55 

f = Mlldlo = (1902)(100) = 631.45 kg/ m2 
0 Ssx 301.21 e 

En resuman se tiene el siguiante estado de esfuerzos, tanto en la fibra inferior como en la superior del elamento STT: 

ffüm u ~i~ro y 
ln1eñor Sul!>:mor 1ngcr1or Sui,:J?or 

T~oCo'i11 -1535.21 834.88 --441.75 631.45 

Nota: Se tomó como convención de signo positivo (+) los esfuerzos da compresUm, y negativo {-) los 
esfuerzos de tensión 

Pono 2: Calculo del radio de giro de una sección que comprende el patln de compresión y un 1/3 del trea del alma en 
compresión, tomando con respecrt.o a un eje plano del alma (rr} 

A= 0.61x25.4+ 5.994x1.07x2+ 17.TTx1.09+0.75x12.04 = 56.72cm2 

r1 = 2410.47 = 6.52cm 
56.72 

Poao 2: Calculo de esfuerzos pennisibles a Flexión 

Tonoión 

Ft>:~=0.60Fy=0.6x2530=1518!<g/cm2 

Fbtensió11Y=O. 75Fy=O. 75x2530=1897kgJcm2 

Comi,relilión 

_!_ = ªºº = 122.70 
r1 6.52 
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Entoncco F . X= 120x105Cb = 120x105 = 79?.06kg/an2 - (.~ r (1227)' 

F~y=ü.75Fy=0.75x2530=1897kg/cm2 

Incrementando los esfuerzos un 33 % tenemos lo siguientes esfuerzos: 

F~x 
F!ot::ónX 

Fbc:c:;.pr-J:i y 

Ft:il:!Oll y 

1060kg/cm2 

2018kg/cm2 
2523kg/cm2 

2523kg/cm2 

Por to formul!l ~ lbn:::eclón tG~moo lo olgulonto: 

Tonolonoo 

8:40:,S + ~:=0.79+0.25=1.04:s:1:.Cumple 

1535·21 + 441 ·75 = 0.76+0.17 = 0.93 s 1 :. Curnp!s 
2018 2523 

~ ..... . . -----· . .... . .· . l ., -~ <- -~--- . . "": . ·- .. -~____,.-
- . l~ ,~tt.;;;:..:;~. 

~ '-~-~"'lf"'a. • ";%.,' .... 

Estudio Comparativo 

º" . . ' 
> 

""' ,~-: 1 
'. ,¡ 

Trcoo Cnrril pani Nwo do l'!lobo 
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Los pórticos de frenado son los elemantos encargados da transmitir las Recionss longitudin~ producidas por írena;as, 
viento o sismo transportando las fuerzas que se generan en cubierta y al nivel de traba carril, hasta la cfmantactón. Los 
elemsntos que fonnan los p6tticos de frenetfo son robustos considarando la transmisión da esfu2rzos a qua son 
solicitados. los pórticos se han disei\ado mediante una conexión que permita dartes una pretans!ón con el ob;eto de que 
los elemantDs estructurales estén trabajando antes de ser requaridos por una m:ión que pomia reducir los 
desplazamientos que se genararlan por viantD, sismo o frenale, siendo estos manores a los c~ados. 

Los pórticos de frenaje actúan longitudinalmente en ambas direcciones considerándose los elemamos diagonales 
siempre a tensión. 

Cblcukl ds Punw.l de Tecito 

Utilizando 1 O-MT-14 
Propiedoo3S 
A=17.26cm2 
rx=9.93cm 
ry=7.24cm 

~ = 1.0xSOO = 110.50 
Íy 7.24 

Id Ce 
--<-
y -Jo 

~= _!P!_ = 143 
-Jo. .J0.56 

QFy-
Fa = 0.522OFy- __ r = [ kll

2 

1494 

Fa = 0.522x0.56x36-[º·56x36x11º·50] 2 = 
1494 

Fa= 10.52- 2.22 = 8.291<S1 

Fa= 8.29x2530 = 582kg/cm2 
36 

Pcrc::::s1 = 582x17.26x1 .33 = 13360:tg 

(□) 

(O) 

(C) 

(C) 

P-1 

PORTICO DE FRENADO 
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!i.il AntiDoio v meefto eoweiural d3 lll l\!ma lnduutrid con concrü presfomldo 

~iedti:les da mmeri¡¡leu 

r.'lcteñd 

Concreto 

Acero 

DATOS BASICOS 
Propi~ 

f c;:350 kg/cm2 (Traba STT) 
(Trabe Portante L) 

f c;:300 kg/cm2 (Columnas) 
f c=250 kg/cm2 (Zapatas) 
f c=200 kglcm2 (Losa de 5 cm) 
yc=2400 kg/m3 
r .=19000 kg/cm2 (Tendón) 
tv=4200 kg/cm2 (Barras) 

5.4.1. Cb~ulo elle propiedtdes geomMrfcss de lo sección STT y trtbe pom:nte L 

En el disefto de la nave indus1rial se emplearlm como elementos principales dos trabas sección STT y L, las 
dimensiones de estas se muestran a continuación: 

o Célculo de las Propiedades Geomátricas de la Trabe STT en el centro del Claro (STT centro) 

8 ancho efectivo, be, estari dado por la menos de las siguiente dimansiones: 
L 

bes -=800cm 
4 

cc=150cm 
16trtt..=16x4+18=82 cm:. RIGE 

En este célculo no se incluye la losa colada en el lugar, sólo la Sección de la Trabe STT considerando el ancho efectivo 
b'e 

Secdón Si!!!la STT 
Elemento A(cm2) Y(cm} AY(cml) AVZfcm4} lo(cm-4} 

~ 
E1 82x3.0=246.0 148.50 36531.00 5424853.50 184.50 
E2 1.0(82+ 18)/2=50.0 146.61 7330.50 1074724.60 3.60 
E3 146(18..S)/2=1752 85.17 149217.84 12708883.43 2852791.33 

2000.00 193079.34 · 19208461.53 2152979A3 

y= "'f:.AY = 193079.34 = 94_28 cm 
I;A 2048.00 

12= I:10 + "'E.AY 2 "'2852979.43 + 19208461.53"' 22061440.96 cm4 

lz = 12 - ú: A ~Y 2 )= 22061440.96 - (2048)(9428)2 = 3857345.68 cm4 

S1 = 1- = 3857345·68 = 40913.72 cm3 
Y1 94.28 

S = 1 = 3857345·68 = 69227.31 cm3 
8 Y8 (150- 94.28) 
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◊ ~u!o de las Propmdadas GaomMrieas da la S!cción ComJ;,l!!Sta 

Para determinar las prop!adadas da la sección compussta, es n8C8Sa1io datamtlnar el ancho d3 la S5Wlm transformeda 
debido a que se ti:anen dos resistencias dístintas, la de 1rab8 v la de losa: 

b1rcr.6imw = n-b~ n = Rmión IVlodular 

•= Eco,,,¡ = t- = f¡jjjj =1176 
EC(bd>:lJ f c:(tldi:iJ ~ 350 

btrenmn...ti:; O. 76(82 cm) = 62.32 cm 

Al considerar el ancho efecüvo del firma se tiene lo siguiente: 

Sscc:16n Co~UGm.D 
Elcmonto A (cm2) V{cm} AV(cm3) AV2(cm'l ti,(cm4) 

Traba 2048.00 94.28 193085.44 18204095.28 3857345.68 
Losa 62.32x5=324.00 152.50 49410.00 7535025.00 675.00 

E 2372.00 242®SM 2573eila.28 3800020.68 

y = LAY = 242495.44 = 102.23 cm ¿A 2372.0 

lz = ¿10 + ¿AY2 = 3858020.68+25739120.28 = 29597140.86cm4 

lz = lz -{¿AXY 2 )= 25597140.BS-(2372.0)(1027.23)2 = 4807433.24 cm4 

S1 = ~ = 4807433·24 = 47025.66 cm3 

Y1 102.23 

S = .!!_ = 2407433.24 = 91101.63 3 

l Y, (155-102.23} cm 

NOTA : Procediendo de la anterior manera se ca!culan las propiedades nscesarias para la traba STT en el entremo. 
(STTOllflcm)) 

◊ Cálculo de las Propredadas ~ de la Traba Portante L 

b:c:f6il S!~lo L 
Ek:mcnto A{cm2) V{cm) AV{cm3) AV2(cm4) 

r-
E1 90.0x35.0=3150.0 45.00 141750.00 6378750.00 
E2 15.0x35=525.0 170.50 9187.50 160781.25 

3G75.60 'iffl37~ OfflSS'i.2:i 

y= r,AY = 150937.50 = 41.0? cm 
"'i,A 367S.OO 

lz= I:lo + "'i,AY2 = 2179843.75+6S39S31.25 =87I9375.oocm4 

lz = lz -(r,AXY2 )= 8719375.00-(3675)(41.07)2 = 252057.49 cm4 
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fs(cm') 
2126250.00 
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Estu~o CompcrDWO 

5. = ~ = 32520587.49 = 61372.96cm3 
1 Y¡ 41.07 

S :;;; .!L = 2520587·44 = 51514.15 cm3 
8 Y8 (90-41.07) 

En resumen se tiene: 

ResuMQn c;e Propiedtdes Getiméarietis ~e kl Troe STT y PORTANTE L 
Stcción A V1 ( cm) Vo (cm) 1 (cm4) Si (cm3) Sa (cm3) 

SS-STT CCIIIM Simple 
SC-STT ccm:n, Compuesta 
SS-STT ommo Simple 
SS-L Simple 

cm2 
2048 
2372 
1086 
3675 

94.28 
102.23 
35.50 
41.07 

55.72 
52.TT 
14.50 
48.93 

3857345.68 
4807433.24 
235159.05 

2520587.49 

40913.72 
47025.66 
6624.20 

61372.96 

69227.31 
91101.63 
16217.86 
51514.15 

5A.2.An~Dsis emructurol !l1>f ccrea muw y~ vwa nmruma (Trclls STT) 

Es evidente que este análisis por caga muerta y carga viva se simplifica ya que se trata de una traba simplemente 
apoyado en sus extremos: 

◊ Cálculo del momento en el centro y reacción en los extremos debido a la Carga Muerta sobre la Trabe Presforzada 
Mtrtbe = 57937.90 kg m 

R11!.be =6474.20 kg 

CMklsa · L 2 (180 kg/m)(32 m) 2 
---= 

8 8 

Riosa =2880.00 kg 

= 

= 

= 

57937.90 kg.m 

6474.20kg 

23040.00 kg.m 

Q ~ = 2880.00 kg 
◊ Célculo del momento en el centro y reacción en los extremos debido a la Carga Viva Méxima sobre la Trabe 

Presforzada 

Mc.v ml;xi:na= 
cvmt:iarr;J -L2 (60kg/m}(32m)2 
___;_;;=- = 

8 8 
Q Mc.v.m11:m1a= 7680.0 kg.m 

Rc.v. mima =960.00 kg 
Q Rc.v 1i1ám1a = 960.00 kg 

◊ Cálculo del momento en el centro y reacción en los extremos debido a la Carga Viva Reducida sobre la Trabe 
Presforzada 

Mc.v.~ 
CV cc¡prcducida • L 2 {30 kg/m)(32 m) 2 

=-~---= -----
8 8 

Rc.v. red.cid::i =480.00 kg 
e) Mc.v.red..a:la = 

e) Re .V. reiir.ida = 

3840.0kg.m 

480.00kg 

~om: Es evidente que la Carga muerta + Carga Vtva méxima (C.M. + C. V.mmc) actuará sobre la sección 
compuesta. 



Ctilcu!i> da esiumoo 

Una vez realizado el anélisis estructural se proeede a Ci!cular el estado da esfu3JZos para cada cond!tlbn da cvga ran el 
eleffl!nto. Del análisis estrucrural se tiane el siguiente resuman: 

Con~ Pooo c;,,~m 
CVcát Carga Viva Máxima S. Nonnas ~-® 

Traba 269.75 
C[';'l Carga Muerta Losa 120.00 

◊ Calculo de Esfuerzos por Carga Muarta 

" Debidos al Peso Propio de la Trabe 

f¡ = Mll'Ebo = 5793790 =141.70kg/cm2 
Sss¡ 40913.72 

f, "'Mlrdla"' 5793790 :a::S3.70kg/cm2 
Sss, 269227.31 

" Debidos al Peso de la Losa Colada en Sitio 
M1osa 2304000 2 

f1 :a:: Sss¡ = 40913.72 = 56.31 kg/cm 

f0 = M1ma = 2304000 = 33.28 k.g/cm2 
Sss, 69227.31 

o Cálculo de Esfuerzos por Carga Viva Méxima 
Mcv 768000 2 

' 1 = Scv = 47025.72 =i&.J3kg/cm 

Mcv 768000 2 
f, = Scv : 91101.63 = 8·43 kg/cm 

Cl'!J 389.75 

r:J 
t;Rm 

57937.90 
23040.00 
00977.!0 

En resumen se tiene el siguiente estado de esfuerzos, tan1D en la fibra inferior como en la superior del elemanto STT: 

Roouffl311 fia Eofu=xoo cm lo~ srr (tlffcm2) 

Ss:dón Pooo mm 
~ ~ l..ooo 

SS Trm -141.70 83.70 
Losa -56.31 33.28 

se ~aVivaMáxima -16.33 7.63° 8.43 
"" Esfusrzo Total -21/J.)a 124.Gi OA3 

Nota: Se tomó como convención de signo positivo (+) los esfuerzos de compresión, y negativo (·) los 
esfuerzos de tensión 

(°) Estos valores se obtienen por relación de triángulos, considerando el espesor de la losa de 5 cm y el 
peralte de la trabe hsc=150 cm. 
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~ n Estudio Comparéltivo 
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En e, disefto por flexión de vigas presforzadas se hace uso de los dos métodos de diseño existentes, el diseno por 
esfuerzos de trabajo (Revisión Bástica) y el diseflo por estados limite (Revisión de la Capacidad Ultima}. Prirnararmmte 
el elemanto es diseflado por el método da esfuerzos permisibles y posteriormante es revisado por los estados límite. 

RGlriGl6n ElllmiCD 

En el diseflo por flexión de vigas presforzadas se deberclln cumplir con las siguientes condiciones de esfuerzos 
pennisibles: 

Con~ci6n 1: 

Condición 2: 

En la Etapa de Transferencia de la Carga de Presfuerzo 

f - Mtn:ba trdxt---
Sss 

( 1 e ) fpe fpt=P1 -+- ..:-
Ass Sss 0.85 

{
Compresión 0.6f\¡ : f'c:i ..: 0.80f'c 

f = 
pam Tensión 0.8.jf; 

En la Etapa de Final o de Servicio 

f1 = f lrEbe + f1osa + fscu + fcv+i 

f =P (-1 +__!_) 
pe º Ass Sss 

{
Compresión 0.45f'c 

f = 
p:;m1 Tensión 1.6.Jfc 

Dado que el disef\o del elemento se rige por las condiciones anteriores se procede de la siguiente forma, se muestra a 
continuación paso a paso la metodologla del disefto: 

◊ Evaluación de la Resistencia del Concreto 

Según la condición 2, en la fibra inferior se presenta el siguiente estado de esfuerzos: 

f 113 ¡ REQ = f1 ¡ -1.6/: = 214. 34 -1.6.,/3so = 184.40 kg/cm2 

Considerando la relación aproximada que se presenta entre los esfuerzos en la transferencia (fp1) con los efectivos (fpe): 
fp::J l REQ 184.40 2 

fp1iREO = --= --= 216.94 kg/cm 
0.85 0.85 

Si el estado critico de esfuerzos se da en la etapa de transferencia debido a que en este instante es menor la resistencia 
del concreto y en la fibra inferior es mayor el esfuerzo a compresión, entonces se ha de cumplir con la Condición 1: 

f. o! fptiREQ +f~¡ = 216.94-141.70 = 125.40kgtan2 
aReQ 0.6 0.6 

f c:i 295 2 
f ~ REO = O.B = o.a = 156. 75 kg/cm 

Q f cRSa= 156.75 kg/cm2 < fcPROP = 350 kg/cm2 0.1-t. 
c> Lél rGSis1Gnciél dsl concrelo propuesta es adecucidn 
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◊ Cálculo de Fuerza Efectiva de Presfusrzo Requerida 

La fuerza efectiva de presfuerzo se detennina como: 

Supondremos, e'.., = 11.0 cm, por lo tanto: 

e'..,= 11.0cm 
e= Yss;-e',.., = 94.28-11.00 = 83.28 cm 

/lJ sustituir los valores correspondientes: 

PoREO (-1-~
84
-:3_28 ) = 73064.88 kg 

2048 40913. 72 
e> S31'8l¡ulere0:a uno Fumo 1:g0ciivD o:a l're¡fluGraC) ~.REQ= 73034.88 fillJ 

o Cálculo del Númaro de Torones Requeridos 

Estimación del Esfuerzo Efectivo en el Acero de Presfuerzo 

f.al. 75f, =O. 75(19 000)=14 250 kg/cm2, Emle1ZO lnicicl cla Tenocw o:3I A=o 

Además, considerando un 20% en pérdidas totales 

f..=0.80 fo =0.80(14250)=11 400 kg/cm2 

Considerando la fuerza efectiva de presfuerzo requerida antes ca!culada, el área de acero de presfuerzo requarido se 
calcula como: 

A = PoREa = 73064.88 = 6 41 2 
q,REO f 11400 · cm 

p:, 

Usando Torones de 0.6"cj,, a.= 1.40 cm2 

#T 
Aq, 6.41 cm2 

4 58 orones=-= 
2 

= . 
a, 1.40cm 

0 f'i'o¡111nG11tOO u= 5 Tcm,oo¡¡ 1/3 O.G"cj,, GIi cinco c.:mw clt 5 o 17 cm 
o Cálculo de la Excenbicidad del Cen1roide del Acero de Presfuerzo 

Ci!lculo de la excentricidad respec1o a la sección simple de la traba STT(SS): 

e·"'= (1x5+1•5+1•11+1•14+1•11¡15 =11.0 cm 
e= Yss ,-e'= 77.9S-7.5= 83.28 cm 
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◊ Cfculo de Pérdidas Instantáneas o Inmediatas 

► ~ lll Aco~Gnic> Elooiico 

Cálculo de la Relaci0n Modular de Elasticidad (n): 
Ea 

n=-
Eci 

Es= 1.96 X 106 kg/cm2 

Eg = ¿it'i M = 24003'2 ✓0.8 x 350 o: 2.69 x 105 
7.3 7.3 

n = 1.96X106 = 7.28 
2.69X105 

Cálculo de esfuerzos en el concreto a nivel del centroide del acero de presfuerzo debidas a las cargas que actúan en 
el instante de transferencia incluyendo el presfuerzo (fe11): 

Si estimamos que las pérdidas instantáneas son del orden del 10% y considerando que el esfuerzo inicial 
permisible en el acero de presfuerzo (torones de baja relajación) en eJ instante de la transferencia del presfuerzo 
debe ser menor o igual a O. 70f s. el esfuerzo en el acero de presfuerzo inmediatamante después de la 
transferencia se calculará como: 

fsí= 0.70f ,=0.70(19 000)=13 300 kg/cm2 

fst= 0.90fs,=0.90(14 250}=12 825 kg/cm2<0.70f s(Recomendación AASHTO 9.16.2.1.2) 

F, =f,, l\p=12 825kg/cm2(1.40cm2)(5torones) = 89 775 kg 

( 1 e J ( 1 83.28 ) _:i far =Fi -+- -\ée¡ = 89775 -+-- -141.70=84.87kg/CITT 
Ass Sss,¡ 2048 40913.72 

ES= 7 .28(84.87)=617 .90 kg/cm2 

► D~doo ll lO Relqj;)dón lnstinUlnl!il del Acero ele Pre~mo 

logt(f· \ CRsm= 40 ,: -0.55 Jct 

t=18horas 

CR . = log(18)(14250 -o.ss}4250=89kg/ 2 
Sinl.t 40 19000 cm 
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o Ct!culo de Perdidas Diferidas o a Largo Plazo 

► D~!&la o ID Comrcm!m ~G! Concreio 

SH = 1195 - 10.5RH RH=70% (Humedad Relativa) 
SH = 1195 - 10.5(70) = 460 kg/cm2 

► 00~ cl Flujo Pltlm:Jco clsl Concmo 

CRc = 12 f= - 7 b 2: O 

fcds=f1osa ¡=33.28 kg/crn2 

CRc= 12(84.87)-7(33.28)= 785.50 kg/cm2 

► D~lwis o la Reltjtclón Olferldo dal ACGTO ~e Pre~ 

CRs cffal = 0.3 [1400- 0.4 ES- 0.2 (SH + CRc)] 

CRs~ = 0.3 [1400-0.4 (617.90)-0.2 (460+785.50)} = 271.10 kg/cm2 

Q CRc=785.50 [tefcmZ 

e:> CRsc.r27i.i0 ttefcm2 
En resuman, se producirán las siguientes perdidas da la fuarza de presfuerzo en el elemento: 

ES Acortarn:ento 8ástico del Concreto 617.9 4.3 
CRs r= Relajación ln~nea del Acero de Presfuerzo 89 0.6 
Nmldo lnstmrbr3D 
SH Contracción del Concreto 460 3.2 
CRc Flujo Plastico del Concreto 785.5 5.5 

271.1 1.9 CRs l!lkr Relajación Diferida del Acero de Presfuerzo 
NrdidD D~m:JD 151G.G 10.6 

Vui = Vc1 - .ó.~a tra = ill 200 - 70:3.CO a,¡3 ~ tlEfCWi2 
ec::J = ec1 - aefl = ill 2st> - m2.sn =u O'iO ttr-Jcm2 

◊ Revisión de Esfuarzos Pennislb!a 

íEmuS1&00 Pc.1iruo!bb8 en !~ Tn::l'lofu7tmclo 
Com,oresi6n 0.6 f ci = 168.0 kg/cm2 

Tensión 0.8~ = 13.4kg/cm2 

Donde: f cr=0.80 fe = 0.80(350 kg/cn,2) = 280 kglcm2 (resist2ncia del conaeto en el instante de la transferencia). 

Esfuerzo en el acero ínmediatamante después de la transferencia del presfusrzo: 

fa1 = fm-dÍsinsl = 14 250- 706.90 =13 543 kg/cm2 = 0.70 f • = 13 300 kg/cm2 O.~ 

Fuerza de tensado inmadiatamante después de la tansferencia: 

P1 =fst Asp::13 300 kg/crn2(1.40cm2}(5torones) = 931000 kg 
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Esfuerzos en el concreto debidos al presfuerzo inmediatamente después de la transferencia: 

~ = F.(-1 + __!_); 93100(-1- + 83·28 ) = 234.96kg/cnt 
1 Ass ¾si 2048 40913.72 

t, = F.(-1 - _!_) = 931 oo(-1- - 83·28 ) = --iiS.s3 kQlcnt 
1 Ass S881 2048 69227.31 

Cereo 
Presfuerzo 
Peso Propio 
Rooutu:nte 

fi~ro lnierlor 
234.96 
-141.70 
93.2G 

Fihrn Supartor 
-66.50 
83.70 
17.20 

Revisión -14.3<93.26<192 OJt -14.3<17.2<192 OK 

◊Los esiuenos c~mes en el lnwinte de lo trnnsferenclo 
oe encuerrirnn fitMO d3 loo fimiteo pemt!slbles OK 

► En Is E~o Anal o (3 Ssnricio ----------------E trht erao s ~ m ~ 13$ en SsM do 
157.5 kg/cm2{Traba STT) 

Compresión 0.45 fe= 90_0 kg/cm2 (Losa e=5cm) 

Tensión 1.6 j"; = 32.0 kg/cm2 

Esfuerzo efectivo en el acero, éste se da cuando ya se han presentado las pérdidas totales 

fse = fs1 - .Ms = 14 250 - 2 232.5 =12 018 kg/cm2 

Fuerza efectiva de presfuerzo: 

Pe =fse Asi,=12 018 kg/cm2(1.40cm2)(5torones) = 84126 kg 

Esfuerzos en el concreto debidos al presfuerzo efectivo: 

( 1 e J ( 1 83.28 ) _:i ~=Po Ass + Sss¡ = 84126 2048 + 40913_72 = 212.31kg/crrr 

1 = P. (-1 - - 8-) = 84126 (-1- 83·28 )- ~n 12 k"1 _:i 
'11 ° Ass Sss, 2048 69227.31 - ~- ~crrr 

Presfuerzo Efectivo 212.30 ~0.12 
Peso Propio -141.70 83.7 
Losa -56.31 33.28 
Carga Viva más Impacto -16.33 7.63 

-:too 04.so 
llGlñ8ión -2.04 < ·29.9 O.t{ 64.5 < 157.500.t{. 

fibraLoon 

8.43 
8.43 

73.3 < 90 O.t{ 

◊los em'ueraos ocbulntes en lo •a de servicio 
oo ancuemrcn deniro de los limites permisibles 
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ft(:Miti6n ds lo Cc,ccicltd Otaimn 

Ademé& de habar verificado qua los esfuerzos se encuentran dentro de los limites permisibles, es preciso hacer una 
revisi6n de la capacidad última a flexión del elemento que se esta diseftando: 

◊ Revisión de Resistencia a Flexión (Ruptura) 

Se deberé de cumplir con lo siguiente: 

Calculo del porcentaje de acero de presfuerzo: 

Considerando 5 torones, de 0.6"cl>, actuando en la sección donde se produce el momento rnéxirno: 
• 2 

AG = 7.0cm 

b~=12cm 
d = h-8'=155-11 =144.0cm 

p • = ~ = 0.00405 se estén considerando los 5 cm de Losa 
12(144) 

C~culo del esfuerzo promedio del acero de presfuerzo para carga ultima: 

y· = 0.28 (Acero Baja Relajación) 

P, =1.05- 1~ 0 =1.0s- 1: ::a0.80 

( =1900o(1-(º·28Y0,0040Sx 19 OOO)] ::a17 537.95kg/cm2 
111 o.so)l 350 

Detenninación del eje neu1ro de esfuerzos en el concreto 

Pe111osa = (b', -tw)tfff' e= (62.32-12)(5)(238) = 59880kg 

PCf1Tfl1.bc:sSTT = (b0 -tw)tr.if' e= (82.00-12)(3.50)(238) = 58310kg 

Pe-.-, = at"'r· e= 12(238)a 

T = A; -f~ = 7.0 cm2 (17 538 kg/cm2); 122765 kg 

Al hacer compatibles las fuerzas de tensión (T} y compresión (C) 

a= <122765-59880-5831%2)(238) = 1.60 < 8.SOcmO.K. Por lo que se considerara como Viga T 

Célculo del momento resistente 

Puesto que el bloque de compresiones queda dentro del la sección rectangular de la trabe STT, el momento resistente 
en una sección rectangular es calculado como: 

[ • • ( pº -f~ )] MR =<P•Mn =<P· A, •fsu -d 1-0.6~ 
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Cálculo del Momento ummo 
Mu = F.C [ McMTrl!!le + MCMLosa + Mcvm.] 

Mu= 1.41(57938 kg m) +(23 040 kg m) -t{7 680:tg m)] 

o Revisión da los Limites de Ductilidad 

► Reutol6n dsl UntnGl lmcnor (Acao r!.lnlmi>) 

Debemoo cumplir con: 

fr = ~ = 2.../350 = 37.41 kg/cm2 

fp:) 1 = 184.40 kg/cm2 

M = 8 097 790kg-cm 

• (47025.66 MQ' aaa{37.41+184.4)-47025.66-8097790 40913_72 1) = 9 221064 kg-cm 

e> MR = 139 724 kg·m 

= 124121 kg m 

" Q 1.2-Mcr = 11065 277kg-cm 

Q ~ = 13g 724 !tg m > Ul:.1lcr i:: UO Q52 !te m O.et 
► Remsión cl31 Umtte SU!)Sffll:r (ACG10 Mlmlmo) 

Para una sección rectangular {el bloque de compresiones quada dentro del la losa y el patln) se deba cumplir con: 

• t" p . cu 
-f-. - ~ 0.3613 

e 

p. · f ~ = 0.00405(17 537) = O 202 
f~ 350 • 

0.36P1 =0.36(0.80)=0.288 

De disefto por flexión se desprende el siguiente resumen: 

Resumen del DisGl\o por Flsmón 
Esfuerzos Actuantes ,i; Esfuerzos Pennisibles O.tt 
Momento Ultimo < Momsnto Resistente O.tt 

Q Uscr S toronoo da O.G"♦, 270 twi, ns=1AO c:mZ, 
tenscch>s o fd =0.751' o=14 250 !tp)cm2 F1 = 19 950 !ts 
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O;oofto !M)r toro!ón 

8 diseilo por torsi'>n de vígas reforzada se calcularil en base al reglamento ACI 31~89 

Valor a partir del cual se debe considerar la Torsión: 

"°· 13~/fc¿ x2y = (0.85)(0.13)./350(352 x90 + 352 x15) = 265902kg.an 

~culo de momento torsionante en pano de apoyo: 

Mknaian1e=1.4(6 474kg)(25cm)=226 590kg.cm 

Q r!Jt; 2 659 ttg m > ~ = 2 650 ttg m O.et 
~o se debe tomu en cuenta la torsión 

Disefto ISOf' cort:nte 

En el disefto por cortante consideraremos como sección critica la localizada a una distancia de un peralte (h = 0.50 m) 
del extremo de la trabe. Los elementos mednicos que actúan sobre el elemanto son los mostrados en la siguiente tabla 
(obtenidos en el anillisis estructural): 

El3mantos r.'lectnicos Acitronte~t 
Fu!UUI Cormnte ~memo Fl3Jl.ion;inte 

U ~ Yeor.3zl ~ ~ ~ ~ 
m kg Kg kg kgm kgm kgm 

h = 0.5 9061 930 13987 3000 720 5208 
Vu = 1.4 IVCM + VCVMac] Mu= 1.4 IMcM + Mcvi.t.xl 

Disefto por Coriante Vertical o Tensión Diogonol 

En el diseno por cortante vertical se ha de cumplir con la siguiente condiciOn: 

Vu = Fuerza Cortante Ultima 

Vu ~VR = ♦ ·Vn ♦ =0.85 

Vn =Ve +V, 
De donde la fuerza cortante que toma el concreto se determinará como: 

Vud <1 O 
M - . 

Ve =(0.16/:- +50 V~~d},;s·d Vc:n =0.55~-b~·d 

Vcm11t. = 1.35.f;-b~ ·d 

Y la fuerza cortante que toma el acero se calculará como: 

V= " " 
A -f -d { 

' s 
o Calculo de las Condiciones Limite 

Vcm1n = 0.55.J3so(12)(39) = 4815kg 

Ve mm = 1.35./350(12)(39) = 11819 kg 

Vl,\m1n = 3.5(12)(39} = 1638kg 

V,a = 2.1../356(12)(39) = 18386 kg 

V,m1n = 3.5· b"' ·d 

V,. = 2.1.Ji':-b"' -d 
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◊ C~ulo del Acero de Refuerzo por Cortante Vertical (Estribos) 

Actúan 5 Toronas e' =11.0 cm, d = h - e' = 0.5- 0.11 = 0.39 

Ve = (0.16./350 + 50(1.05))12)(39)= 25 970kg > Vcmá>: Jt 
e) Riga Vcmtt= 11819 kg 

Vu 13987 
v,REQ =--Ve =---11819kg=4636kg <VsmácO-~ 

<!1 0.85 
Proponemos usar barras del número 3, as= 0.71 cm2 (2 ramas) 

V = Av •fy ·d = (2x0.71)(4200)(39) = 232596 
ª $ S S 

Si S = 45cm: Vs = 5168 kg < VsREo= 4636 kg ✓ 

3h = 3(50} = 37.50 cm 
4 4 
. 3h 3(50) 

$1 V ij = 7753kg e: 1. tJr:-b0 d = 9384kg: S = - 8- = 18. 75 cm 

Ayfy = 1.42(4200) "" 142 cm 
3.5b 0 3.5(12) 

e) S = 35 cm< Sr. OJ{ 
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SA.3 Ant5clo oow~rci ~ ~ ffl!.ICM! y~ twll @!'.'mfm!J ~ ~~ L) 

Este anélisis es un peco més compl:cado qua el anterior, esm es par las divarszs combínation:as da caiga qua existen y 
adamés por las cond.'tionas da a,oyo en sus extremos. 

o Del Análisis realizado con la ayuda dal SAP90 se obtuvisron los momantos resultames para las concr:cmnas más 
desfavorables de la Tra,::;ba:;.;.P..:orta:.:::.:nte:.::.L ______________ _ 

ftoo~¡¡ ~~ An~G!o EO'in!:~ 

Con~ 

Carga VNa Máxima +2840.0 -1680.0 -2760.0 -t4930.0 
CVrat Carga VNa Reducida +1420.0 -840.0 -1380.0 +2470.0 
s Sismo -49400.0 -26730.0 -11330.0 "41200.0 
Y-L 
1-SY'i" 
Looo 

Carga Muerta 
+3860.0 -2130.0 -3650.0 
+19130.0 -11330.0 -18630.0 
+8510.0 -5040.00 -8280.0 

"°6700.0 
+33260.0 
+14800.0 

c.r.1 ❖ e.V.cm 3l3300.o 20100.0 sss:w.o 
C.l.'!l ❖ C.V-rc11 ❖ &!mm> 016000.0 45230.0 43:n'0.0 

lilow: Es evidsnte que la Carga muerta + Carga Viva Reducida+ Sismo (C.M. + e.V.roo + Sismo) es la 
condición ~ desfavorabla tanto en el centro como en el extremo. Por !o que el disefto se realizara 
tornando las sigu!ames consideracionas: 

1. 8 presfuerzo se diseflara con el Esfu8rzo Múimo producido por el Momanto rnmdmo 
(~) que se presenta en et cenlro dabldn a la Condición da c.r.1. ❖ C,\f-Rcd, ❖ $30lffl) 

2. 8 Momento MAximo (['.'b) que se presenta en los extremos se diseftva tomando en 
cuanta el presfuarzo qua rija en el centro y la ül18rencia de esfuerzos será tomada con 
acero de refuarzo fr-4200 kg,tm2. 

Cllcu!o d3 om'umas 

Una vez realizado el aná:!isis estructuraf se proceda a ca!cutar el estado de esfuerzos p;rra cada condición da carga en el 
elsmanto y la combinm6n més dasfavorable. B procedimiento da CÁlculo da 0Sfuerzos es similar al anterior visto para la 
traba STT. Del análisis es1ruelural se tiene el siguiente resuman: 

tlOOlllil3ii ~ Eoiucracro oo lo~ ~ L (C.r.1. ❖ c.".rJw¡ l!!e-Jcrn2) 
Cttt==.=1 r.12 r331!=?1 ~r:i=J 

~ Fi::::=, Fc=;=e:r F~ F=:;:,:., F~ Fo::;,:,!::r f~ Fo:;=::, 

CVd Carga Viva Máxima -.4.63 -6.51 -2.74 +3.26 -4.50 16.36 ◄.03 -8.57 
T-l "6.28 .7.50 -3.47 ""9.78 -5.94 ..:7.10 •10.92 -28.73 
T-STT Carga Muerta +31.17 -37.13 -18.46 +1.63 -30.36 ..a&.16 ◄64.19 -4.79 
L«lll •13.87 -18.52 -8.21 "61.88 -13.50 •16.07 •24.11 -79.83 

c.o+c.v~ -o59.§ -G.E3 -3100 ~~-17 -5IU3 «54.00 ~.a -ttsn 

CVrc:t Cmga VNa Reduc!da 42.32 -2.76 -1.32 --4.13 -224 •2JIT "4.02 -4.79 

s Sismo -80.50 95.89 -43.75 ..n.ao -18.5 -121.99 67.13 -79.98 
T-l "6.28 -7.50 -3.47 <1.78 -6.94 -.1.10 +10.92 -13.00 
T-STT Carga Muerta +31.17 -37.13 -18.48 +1.63 -30.36 +36.16 --64.19 .&J.56 
Lo:ia +13.87 -16.52 -8.21 "61.88 -13.50 +16.07 •24.11 -28.73 

C.tl +C.V.+ Slomo -D.07 +3U& -75.01 «.9.42 -70.54 083.69 +160.37 -191.03 

Nota: Se tomó como convención de signo positivo (+) los esfuerzos de compresión, y negativo (-) los 
esfuerzos de tensión 
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8 <fisaflo del elemanto se realizara siguiante los mismos pasos anteriores que para la trabe sn simplemente apoyada 
por lo tan1D se proceda de la siguiente forma: 

◊ Evaluación de la Resistencia del Concreto 

Segun la condición 2, en la fibra inferior se presenta el siguiente estado de esfuerzos: 

fpoiREO = fr¡ -1.6$": = 70.54-1.6-JJso = 40.61 kg/cm2 

fpoiREQ 40.61 2 
fpt1REQ = -- = -- = 47.TT kg/cm 

0.85 0.85 

Si el estado critico de esfuerzos se da en la etapa de transferencia debido a que en este instante es menor la resistencia 
del concreto y en la fibra inferior es mayor el esfuerzo a compresión, entonces se ha de cumplir con la Condición 1: 

f fptiREO +f!rd)aj _ 47.77-5.94 -6971k"l 2 
QREQ~--------- . ~cm 

0.6 0.6 

fcREQ = rci = 69·71 =87.14kg/cm2 
o.e o.e 

o Cálculo de Fuerza Efectiva de Presfuerzo Requerida 

Q f cRl:Q = 87.14 kg/cm2 < f cPROP = 350 kg/cm2 O.K 
e> Lo roolmoocln ~ concmo pro~uesta es ccleeuél.ckl 

Supondremos, e' sur, = 6.0 cm, esto debido al armado de la trabe portante L por to tanto: 

e' ,141 = 6.0 cm 
e= Yss¡- e'$up = 41.07-6.00 = 35.07 cm 

Al sustituir ros valores correspondientes: 

P,REO = (-1- ~-~.O] ) = 48142. 74 kg 

3675 61372.SS 
e> S3 ~ulsrt de uno Fuem:i E~ecih!o ele PrnmufflD Po REQ= '381.lll.7t1 !:tg 

◊ Ctlculo del Nümaro de Torones Requeridos 

Estimación del Esfuerzo Efectivo en el Acero de Presfuerzo 

fsi=O. 75f, =O. 75(19 000)=14 250 kg/cm2, E!M!mo lnicid til3 Tenot:@ c!sJ ACGTO 

Además, considerando un 15% en pérdidas totales 

fse=0.85 fs1 =0.85(14250)= 12 112 kg/cm2 

Considarando la fuerza efectiva de presfuerzo requerida antes calculada, el área de acero de presfuerzo requerido se 
calcula como: 
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AqREQ = Po REO = 48112 = 3.97 cm2 
f~ 12112 

Usando Torones da 0.6"~. as= 1.40 cm2 

Aq¡ 3.97cm2 
#Torones = - = --= 2.83 

ª• 1.40cm2 

o Cá!culo de la Excemricidad del Centroida dal k:.ero era Presfuerzo 

Cálculo de la excenticidad respecto a la sección simple da la traba STT(SS): 

e' ca1 = 6.0 cm 
e= Yss ¡ - e'= 41.07-6= 35.07 cm 

o Cálculo de Pérdidas Instantáneas o lnmadiatas 

► D~lclos ol Acoril:.Ml0mo Elti~co 

C~culo de la Relación Modular de 8asticidad (n): 

n = 1.96X10ª = 7.28 
2.69X105 

Si estimamos qua las pérdidas instantáneas son ciar aman dal 10% y consiO'.aran® qua e, eslüam> inicial 
permisible en el acero de presfuerzo (torones de bzja rela,laciOn) en 61 Instante da la ~ncla dal presfuarzo 
debe ser manor o igual a O. 70f ,. el esfuarzo en el acero d3 pmsfumo inmaciiawnanta craspuás ds la 
transferencia se calculará como: 

1= O. 70f s=O. 70(19 000)=13 300 kg/cm2 

fst= O. 90fsr0.90(14 250)=12 825 kg/cm2<.0. 70f s(Recomandati6n AASHTO 9.16.2.1.2) 

F1 =fst ~12 825?cg/cm2(1.40cm2)(3toronas) = 53 970 kg 

( 1 e ) ( 1 35.07 ) _t-J fw = F¡ Ass + Sssi -~¡ = 53970 3675 + 61372_88 -5.84= 39.59ke,un 

ES=7 .28(39.59)=288.22 ke/cm2 

logt(fd } CRsins1=- --0.55 · 
40 f 0 

G 

t= 18 horas 

CRstn::t:::: iog{1s)(14250 -o.ss\4250=89kg/cm2 
40 19000 )' 
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o Cá!cu!o da Perdidas Diferidas o a Largo Plazo 

► O®ldoo e lo Comn:cdón <ilol Concmo 

SH = 1195 -10.5RH RH=70% (Humadad Relativa) 
SH = 1195-10.5(70) = 460 kg/cm2 

► 001&"'8 el Rujo Pltimico dal Concré 

CRc = 12far - 7 fa1:1 ~ O 

ftds = b+ frrme5m=13.50+ 30.36=43.86 kg/cm2 

CRc=12(39.59)-7(43.86)= 168.06 kgtcm2 

► D@!dos o lo Reltjtcfón onstoo del Acero tl:1! Prooiueno 

CRs ó!ar = 0.3 [1400-0.4 ES-0.2 (SH +CRc}] 

CRsát!r = 0.3 (1400-0.4 (288.22)-0.2 {460+168.06)) = 347.73 kg/cm2 
e) CRsCT347.73 !teJcm2 

En resuman, se producirén las siguientes perdidas de la fuerza de presfuerzo en el etamanto: 

ROOIIM3íl ~ P~doo 
Conc9!D 

l:.S Acortamiento 8astico dal Concreto 
CRs 1ir.t RelajatiOn Instantánea del Acero de Prestuerzo 
p,jter«JD lnsfcnftmD 
SH Contracción del Concreto 
Cllc Flujo Plástico del Concreto 
CRs a:r Relajtción Diferida del Acero de Presfuerzo 
NrdlcJD DNerfdD 

288.2 2.0 
89 0.6 

m.a 2.G 
460 3.2 

168.6 1.2 
347.7 2.5 
970.3 G.9 

1353.G tU 
gd = ic1 - Mo bid= 1il 250 - 377 .2 =13 873 !tfdcm2 

gco = iti - Aio = 14 200- i353.G =i2 003 !trJcrn2 

o Revisión de Esfuerzos Permisible 

Eo1u~ ~nli>l39 en ta Yronm'Gmnclo 
Compresión 0.6 fa = 168.0 kg/cm2 

Tensión 0.8 ji;= 13.4 kg/cm2 

Donde: f a=0.80 fe = 0.80(350 kg/cn,2) = 280 kg/cm2 (resistencia del concreto en el instante de la transferencia}. 

Esfuerzo en el acero inmediatamente después de la transferencia del presfuerzo: 

fs1 =fsi-ÁfsilSI = 14 250-3n.20=13 872 kg/cm2 > 0.75 f s = 13 300 kg/cm2 0.ft 

Fuerza de tensado inrmldiatamsnte después de la transferencia: 

P, =fs,Asr,=13 300 kg/cm2(1.40cm2)(3torones} = 55 860 kg 

99 



Esfuerzos en el concreto debidos al presfumo inmadiatarnanta daspuas da la transrarencia: 

~ =~ -+- =55860 -+-- =47.12ke/CITT ( 1 e ) ( 1 35.07 ) , _ __, 
Ass 5s8¡ 3675 613~286 

'1. = F. - - - = 55860 - --- = -22.83 k.g/crrr ( 1 e ) ( 1 35.07 ) ._-2 
1 A88 Sss, 3675 51514.15 

fi~ro lrrí'crtor 
Presfu8rzo 47.12 
Peso Propio -5.94 7.09 

•15.7 

-13.4<4UB<168 o.~ -13.4<-15.1<168 o.~ 
c>Loa mszxoo l:du!l~ oo el lnoil:me ~a l!l m:11idwnclo OQ oocuSffii'Dl ci;3ffll'O ~a ~o cr~ ~!39 Gn 
l!l illro i~or. ~ao 00 In 01ml Ol.!~#1 OG O;~ Ol!Mlilkriicr CtQ'O ~3IDi'l~n. 

El acero da tensión requarido se ca!culara de la siguiente manara: 

Af!miión = fpe.mmb -fcduml:e = 15. 70 -14.3 ::1.40 kg/cm2 

Debido a que el esfuerzo requarido es poco considerable se colocara el rafustz0 mi nimo requsrido. 
83 co!ocarán 2 # 4 (As=2.54 cm2) como mlnimo en el lecho supertor. 

► !En 11.J Et:.,o find o f2o S;Mclo 

IEM!(m()O ~o!ib!oo G7l Ss:iir.cfo 
Co~reséón 0.45 fe= 157.5 kg/cm2 {Traba l) 

TensiOn 1.6-.jf; = 29.9 kg!cm2 

Esfuerzo efectivo en el c?CerO, éste se da cuando ya se han presemado las pánfldas tota!es 

fso = fs; -Afa = 14 250-1 353.60 =12 886 ltglcm2 

Fuerza efectiva de presfumo: 

Po =fwe Asp:12 896 k.g/cm2(1.40m,2)(3toronas) =54165 kg 

Esfuarzos en el conaeto dab:dos al presfumo eracuvo: 

1 =P. (-1-+-8-):,;54165(-1-+ 35·º7 ) =45.70ke/cnf 
0 Ass Sss1 3S75 61372.86 

fu =P0(-
1 --ª-)=54165(-1-- 3S,07 )=-22.141tglcni 

Ass Ssso 3675 51514.15 

mm~ 
PresfuSfZo Efectivo 45.70 -22.14 
Peso Propio Traba T-l 7.10 
Trab!-STT -30.36 36.16 
losa -13.50 16.07 
carga Viva reducida -2.24 2.67 
Sismo -18.50 21.99 

-29.9 < -M.8 O.tt MJti < 157.500.tt 
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Estutao Com¡>crowo 

tlG1flolbn ~ lo C~d&::ti Ú~ 

Ademas de habar verificado qua los esfuerzos se ellCU8n1ran den1ro de los limites permisibles, es preciso hacer una 
rellis!bn da la capacidad última a flexión del elemanto que se está diseftando 

o Rellis!bn da Resistencia a Flexión (Ruptura) 

Se debara da cumpHr con lo siguiente: 

Cálculo del porcentaje de acero de presfuerzo: 

Considerando 3 torones, de 0.6"1!>, actuando en la sección donde se produce el momanto máximo: 

A0 =4.20cm2 

b=25cm 
d = h-e'= 90-6.0 = 84.0cm 

¡,p= = 2~·:) = 0.0020 

Célculo del esfuerzo promedio del acero de presfuerzo para carga ultima: 

f~ = 19000 [1-G}o.11+0+0)] = 17385kg/cm2 

Célculo de la fuerza a tensión 

T qi = Aspfsp = (4.20)(17385) = 73017kg 

/J,qfr, 73017 
a= bf'c = (25)(280) = 1º·43cm 

C~uto del momento resistente 

B moman1D resistente en una secciOn rectangular es c"ulado como: 

MR =<,•Mn =,-[re,( dzp-i)+ r{ds-i)] 

C!lculo del Momento Ultimo en el extremo 4 C.l'..1. ,a. C.V.~ Slorm, 

Mu = y [ Pc;M3Mcu + 13cv3Mcvl 

Mu= 1.1 [(3 650kg m + 18 630 kg m +8 280kgm)+(1 38-0 kg m) +(11 330)) 
o Mu=47 597 kg.m 

O ~=517731tgm>ti.=47 5e7 ltgm O.K 
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C~lc:u?!> on 01 ~ ~o ID ~s Porwmo L 

Se revisaran los esfuerzos pennisib!as del presfuerzo, y la diferencia da esfusrzos sera tomada por acero du!ce. 

◊ Ctlculo de la Excentricidad del Centroide def Acero da Presfuarzo 

C~culo de la excentricidad respecto a la sección simple de la traba STT(SS): 

e = Y ss. -e' = (90-41.07)-6= 42.93 cm 

o Calculo de Pérdídas Instantáneas o lnmadiatas 

C~cu!o de la Relación Modular de Elasticidad (n): 

n = 1.96X108 = 7.28 
2.69X105 

e) oat.l2.03cm 

Si estimamos que las pérdidas instantttneas son del orden del 10% y consiCSerando qua el esfuarzo inicial pannisible en 
el acero de presfuerzo (torones de baja relajación) en ef instante de la transferencia dar presfusrzo deba ser menor o 
igual a O. 70f s. el esfuerzo en el acero de presfuerzo inmediatamente después de la transferencia se ca!culara como: 

fs= 0.70f s=0.70(19 000}=13 300 kg/cm2 

fs1= 0.90fsr=0.90(14 250)=12 825 kg/cm2<0.70f s(RecomandaciOn AASHTO 9.16.2.1.2) 

F1 =fst Asp=12 825kg/cm2(1.40tm2)(3toronas) = 53 970 kg 

( 1 e ) ( 1 42.93 ) '-~ 
far =Fi Ass + Sss¡ -~1 =53970 3675+ 51514.15 -13.00=46.66kg/crrr 

ES=7.28(46.66)=339.70 kg/c,n2 

logt(fª } CRsm=- --055 · 40 f • D 
G 

t= 18 horas 

CR8~ = log{18)(14250 -0.55J4250;89kg/cm2 
40 19000 
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◊ C~ulo de Perdidas Diferidas o a Largo Plazo 

► Dellic!oo o lo Comrecc:i6n cl31 Concre!o 

SH = 1195-10.5RH RH=70% (Humedad Relativa) 
SH = 1195-10.5(70) = 460 kg/cm2 

► O;lilcl!ls ol flujo Plblllico del Concre'IO 

CRc = 12 f.,. 71"";, O 

f"" = fio,,+fr""'5n.=28.73+ 64.56=93.29 kg/cm2 

CRc=12(46.66)-7(77.56)=17 kg/cm2 

► Diabicl!ls o lo Reltjoclón DWerida del Acero de l're91umo 

CRs..,= 0.3 [1400-0.4 ES-0.2 (SH +CRc)) 

CRs""' = 0.3 [1400-0.4 (399.45)-0.2 (460+17.0)I = 343.45 kg/cm2 

e:> CRc=i7.00 he/cm2 

e) Crls dlb"3il3/45 heJcm2 
En resumen, se producirán las siguientes perdidas de la fuerza de presfuerzo en el elemento: 

Roouman cle Pénfsdoo 
Conce@I hg/cm2 

!:S Acortamiento Elástico del Concreto 339.7 
Crls""' Relajación Instantánea del Acero de Presfuerzo 89 
Pátdlda lnstDnt~nea 420.70 
SH Contracción del Concreto 460 
CRc Rujo Plástico del Concreto 17 
Crls- Relajación Diferida del Acero de Presfuerzo 343.5 
PárdldD DNertdD 1120.5 
Ai, PWclllYoU:I 1240.2 

le1=lo1-AI,.,..=14250-428.7•13 021 he/cm2 
l.,,• le1-AI, • 14 250-1249.2 •13 000 hp)cm2 

o Revisión de Esfuerzos Permisible 

► !:n In ~o de Yrcnol'Grenclo dal l'roofumo 

!:olucraos Pemtlollll:.s en lo Yn:noleronclo 
Compresión 0.6 r • = 168.0 kg/cm2 

Tensión 0.8"" = 13.4kg/cm2 

2.4 
0.6 
3.0 
3.2 
0.2 
2.4 
5.8 
9.0 

Donde: f o=0.80 f, = 0.80(350 kg/cm2) = 280 kg/cm2 (resistencia del concreto en el instante de la transferencia). 

Esfuerzo en el acero inmediatamente después de la transferencia del presfuerzo: 

fst = f•-Af,.., • 14 250-428.7=13 821.3 kg/cm2> 0.75 f, = 13 300 kg/cm2 0.~ 
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Fuarza de tensado inmadiatamante después de la transferencia: 

P, =fsi Asp=13 300 kg/cm2(1.40cm2)(3toronss) = 55 860 kg 

Esfuerzos en el concreto dab:dos al presfuerzo inmadiatamante daspuás da la transferencia: 

~ "'F.(-1 +__!_)a:: 55860(-1- - 42·93 ) = -23.87kgtcm2 ' Ass Sssi 3675 61372.96 

fa "'F¡(-1- - -ª-) = 55860(-1- + 42·93 ) = 61. 75 kgtcn/ 
Ass Sss, 3675 51514.15 

E~usnoo Acaii:moo 
fibra ln1ierlor 

Presfuerzo -23.87 61.75 
Peso Propio 10.92 -13.00 

-12J5 ®.75 

-13.4<-12.95<168 O.K -13.4<48.7<-168 0.1< 

c:>Lon mimos o~nw en el insm:ma C'l!a Ir! ircnmTmncln oG oocu~n cilsm ~3 tao 1ri'i'tli39 ~isfüm • 

► En la Eu:,o ffnel o ~, S:rolcio 

IES'ÍÍ.lmos Pcmnlnlí>las en SsMdo 
Compresión 0.45 f ¿: 157.5 kg/cm2 (Traba L) 

T ensi0n 1.6 _/f: = 32.0 kg/cm2 

Esfuerzo efeclivo en el acero, éste se da cuando ya se han presentado las pérárdas totales 

fse = Ísi -.&fs = 14 250-1 249.2 =13 000 kg/cm2 

Fuerza efectiva de presfuerzo: 

Pe =fse A:;,=13 000 kg/cm2(1.40cm2)(3torones) =54 603 kg 

Esfuerzos en el concreto debidos al presfuerzo efectivo: 

\=P.[-1 +-ª-]=54603(-1 __ 42.93 l=-23.34kgtcm2 
0 Ass S551 3675 61372.96) 

f. = p (-1- - _e_)= 54603(-1- + 42.93 ) = 60.36 kg/cnr 
e O A58 Sssn 3675 51514.15 

Em'u~ Acrullmeti (Cr.1 ❖ Cv11:11 ❖ Sorno) 

Presfuerzo Efectivo 
Peso Propio Trabe T-L 
Traba-STT 
Losa 
Carga Viva reducida 
Sismo 

-23.34 60.36 
10.92 -13.00 
54.19 -64.56 
24.11 -28.73 
4.02 -4.79 
67.13 -79.98 
137.0 -130.7 

'l37.0 < 157.50,/ -130.7 > -29.9 lt 

c;)Lo9 emueixos .:cwcmes en el lnsu:me ele l.i mmterenclo oe encuernnin dentro de too lfrniielJ pl!Mlil:lli:lbs en 
m fibra in1cmor, pero en la Vibro superior no pDso. Por lo tanto el tmeranciol tendrtl que oor tome® ~r el r:cmo 
de muerzo ordiniirio long:í1udinal. 
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8 aeero de tensión reqll8rido se calculara de la siguiente manera: 

Musión = fzmnea- fpenniSIA =130. 7 - 29.90 =100.8 kg/cm2 

Por tiéngulos semejan1es tenemos: 

X = 90x100.80 = 38_ 15cm 
(137+100.8) 

T=38.15x100.8x35/2=67 296.60 kg. 

Ai = _!__ = 67296.6 = 26.70cm2 
0.6F, .6x4200 

Se colocaran 6 # 8 (As=J0.40 cm2) como mínimo en el lecho superior. 

ft(iVisión de lo C;p&cidDd Oliima 

Además de haber verificado que los esfuerzos se encuen1ran den1ro de los limites permisibles, es preciso hacer una 
revisión de la capacidad última a flexión del elemento que se está disenando: 

o Revisión de Resistencia a Flexión {Ruptura) 

Se deberá de cumplir con lo siguiente: 

Ctilculo del porcentaje de acero de presfuerzo: 

Considerando 3 torones, de o.s·,, actuando en la sección donde se produce el momento mtiximo: 

A, 
Jlprasf=

b-d 

A1 = 4.20 cm2 

b=25cm 
d = h- e'= 90- 6.0 = 84.0 cm 

= 4·20 = 0.0020 
pPresr 25(84) 

Célculo del porcentaje de acero de refuerzo: 

Considerando 6 varillas, del No. 8, actuando en la sección donde se produce el momento mtixímo: • 

A 1 = 30.40 cm2 

b=25cm 
d = h-e'= 90-5.0 = 85.0 cm 

A 
J)rdi;izollln!:ón=-· 

b·d 

prdl=otancon = :i: = º:0143 

Nobl: El porcentaje de refuerzo a compresión se desprecia. 

Célculo del esfuerzo promedio del acero de presfuerzo para carga ultima: 

f~ = 19000[1-G)o.11 +0.22-0)] = 15295kg/cm2 
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Cálculo de la fuerza a tensiOn 

Tq, = Aq,fqi "'(4.20)(15295) = 64239~9 

Ttre1 = /upfrc1 = (30.40)(4200) = 127680kg 

== /upftp + A:Jf, = 64239 + 127680 = 27 .42 
a bf. e (25)(280) cm 

Cálculo del momento resistente 

El momento resistente en una sección rectangular es calculado como: 

MR =<p·Mn =,-[rEp(dtp-i)+ r{d·-i)] 

[ J 27.42) ,{ 27.42)] MR =0.9· 642.,,84--2- +12768\..85--2- =12255899kg·cm 

e:) MR= 122 559 kg·m 
Cálculo del Momento Ultimo en el extremo 4 c.r.~. ❖ c.v. ❖ Slsrna 

Mu = Y {MCM + Mcv+1] 

Mu = 1.1 [(6 700 kg m + 33 260 kg m + 14 800 kg m) + (2470 kg m) + (41 200)] 
e) Mu=108 273 kg.m 

e:) ~ e i22 500 tte rn )> r.'lu 0 i0B 273 tte m O.t:t 

o Revisión de los Limites de Ductilidad 

► Rwislón d&I UrnNa fmaior (ACGiO r..'2l'nlmn) 

Debamos cumplir con: 

. (Ssc¡ J M = (f +f )·Ssc· -M,...,.,., --1 
a r ~ 1 ~- S 

SSi 

fr = 2.jf; = 2.J35o "'37.42 kg/cm2 

f"° ¡ = 210.1 kg/cm2 

Ma---.JSS ;;::; 20 237 OOOkg-cm 

• (224080 ) Ma =(40.0+210.1)-224080-20237000 189636 -1 "'52366718kg-cm 

► RGvls!ón c:i;m UfflN.o s~~r (ACGTO C;'lrnlffll)) 

Para una secci6n rsctangular (el bloque de compresionas queda dentro del la losa'/ el patln) se deba cumplir con: 

p. -f~ s 0.36J3 
re 
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Estudio Comp~vo 
• ------------- --- ______ r ____________ , ___ ••-••---••-•• ---• • 

p" .f~ = 0.00128(18405) = 0.094 
( 250 

o. 36~ 1 =0.36{0.87)=0.313 

De diseflo por flexión se desprende el siguiente resumen: 

Resumen del Disefto por Flemón 
Esfuerzos Actuantes < Esfuerzos Permisibles J 
Momento Ultimo < Momento Resistente J 

e) UsélT 3 torones r.le O.G",, 270 tisl, e;=1 AO cm2, 
temu::C:Os él fd =O. 75f' ;=14 250 tiglcm2 F1 = 19 950 tig 

5.4.4 Disefto de Column¡¡ r.le Concreto reforze@ 

Se diseñara la columna basándose en lo siguiente: 

Condición: cr.H·Cl.f111tm❖P1(Pos. De grúa 1)❖Sismo 

Cl'.'J❖Cvmtm❖P1{Pos. De WÚ.l 1)❖Sssmo {Dirección n) 

Paxial=1.10(82 699)=90 968.90kg 

My:1.10(234 977)=258 474.70kg 

Vx=1.10(18 227.80)=20 050.58kg 

C~❖C\t111tm❖P1(Pos. De grúE 1)❖Sssmo (Dirección y) 

Paxial=1.10(90 756)=99 831.60 kg 

My=1.10(99 714)=109 685.40 kg 

Vx=1.10(14156)=15 571.60 kg 

Stgún los NTC se deberá llTI&fiW' 100Sn ❖ 30Sy 

P 1111.:ldldl=90 968-+{99 831)(0.30)=120 918 kg 

r.'ly-=258 474.70xg.m 

r:'la=(0.30)(109,685}=120 918 kg 

Y.=20050 kg 

\/y=(0.30)(15 571)=4671 kg 

S30Cm los ~JTC se desrll anoílEm' 30Sn ❖ i00Sy 

P mi.:t dlcd!o=(90 968)(0.3)-+99 831.60=1271229 kg 

!';'ly={258 474)(0.J)=kg.m 

r!lx=109,685kg 
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Vr=(20 050.60)(0.30)=6015 kg 

V,=15 571.60 k.g 

~ún ros rJYC s& clsbwll cniillzé:T 100Sn "> 30Sy 

Ssdoa de esbeltez en la ~recclón: 

Se podrá despreciar si H' < 22 
r 

Clllculcido de H' en Clirección l( 

S3 considn que el miermiro no está restringí@ lmen:lmente 

H=(1 320-9.00)=1230cm 

H' =kH=(2.00)(1230)=2460cm; r-0.3h=30 

H' 2460 
-=-=82»22 
r 30 

Factor de amplificación: 

Carga Critica: Pe 

Fa= ""' ~1.0 
L.Pu 

1---
¿Pc 

Pe = Fm El = (0.85)(TT2 )(6.61 E+ 11) = 916780kg 
H' 2 (2460)2 

El= 0.40 Eclg = 0.40 (242487)(7500000) = 6.61E11kg/m2 
1+µ 1+0.10 

10 = 1~ (90)(1002) = 7500000cm2 

Pu=120 918kg 

Ec = 14000-JJoo = 242487kg/an2 

1 
Fa= 120918=1.15 

1---
916780 

ColculDw c:le H' en o:irección V 

S3 considera que el 1111e~ro esUl rewingida lmernlmente 

H=(1 320-9.00)=1230cm 

H' =kH=(1. 00)(1230)= 1230cm; r=0.3h=27cm 
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H' 1230 
-=-=45>>22 
r 27 

Fcmw m crn,!iiiccdón: 

Pe= Fm El= (0.85)(n2 )(5.35E+11) = 296666221%' 
H'2 (1230)2 

El = 0.40 Eclg = 0.40 (242487)(6075000} = S.35E + 11 !tg/m2 
1+µ 1+0.10 

lg = 1~ (100)(903) = 6075000cnt 

Pu=120 918kg 

Ec = 14000v'3oo = 242487kg/an2 

1 
Fa= 120918 = 1·º2 

1- 29666622 

Se procede a hacer el disef!o considerando la flexocompresíón principal en la ~rm:ión lt 

M111• = F0 (Mux +P 11at) = 1.15(258474+(120918)(G05)]= 3041981kgm 

Mux1 = F0 (Muy +Pq) = 1.04[32905+(120918)(005)]= 40509.561kg.m 

304198 ex = 120918 = 2.516m 

40590 
e,. = 120918 = 0.33Sm 

Parametros adimansiona:as de las cargas de Oiseflo Estructural 
La columna se disenara a flaxocompresión biaxial con los datos siguientes: 

k- Pu _ 120918 _ 0082 
- FRbhf' e [(0.85)(90){100)(255)]- . 

R = ~ = (304198}(100) = O 1325 
1 bh2r·c {(80)(1oa2)(255)] · 

Ry =Muy= 40509 = 0.1332 
Rx Mux 304198 

ª; = ~~60 = 2.52 

d 
- =0.95 
b 

Usando las gráficas para d"iseflar colwnnas da concreto reforzado del lnstitl..® da lngeniarfa Fig. 9 
q = 0.25 

r·c 255 
p = q- = 0.25- = 0.015 

fy 4200 

As. = pbh = (0.015)(100)(90) = 136.60cm2 

As, =(136.60)(0.1332)= 18.19cm2 

El área de cero total es: 
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AsrotJ = AsJ + As, = 136.60+ 18.19 = 154.80em2 

Proponiendo Var. No. 8 Asca = 5.06cm2 

No.deVariDas = 1 ~ó:O = 30.55variDas 

➔:. 32Var#8 
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El proyecto final de la nave de concreto presforzado estará formado por 18 Trabas STT, 12 Trab3s Portantes L y 14 
columnas de 1.00 x .90m, cuyos requarimientos y especificacionas se resuman a continuación: 
Las Trabes debera.n izarse a una altura de 13.20 m 
B lugar de la obra se encuentra en Celaya Guanajuato 

G. U lnoumoo C'l3 l[I T~e SiT 

IAJ0!33km 
PfTcrnpcao 

ACC42 

Dc!lo ~ 
GXS-1!/a 

O~TALLE TRAN\fERSAt D§:L ARCJADO DE LA TRABE STI 

INSUr!:OS EN LA YRABE sn 
Acero de Refuerzo ry--4200:i,~cm2 

11¡:JO ♦ CrctSuls n o ~ L w 
cm cm cm m kg 

A 3 a 12 3200 3200 384 216 

B 3 ub 184 5 100 205 378 213 

e 3 a 184 18 18 34 18 L ::::i 

D 4 a 8 300 300 24 24 
Pooo Towl cila AU10 (:!.;¡ RGfumo en 

ACERO DE PRESFUERZ09~10020 t¡rJcm2 
TorOn 0,6" 1.103k~ 5 3200 3200 160 17GAa 
~ ELECTROSOLDADA fc5080 ~plcm2 

6X6-6/6 1.93 kA!!!f 32X3=98m2 185.28 
ConcrfiO f' c=3!i0 ~rJcm2 

ArenSYT L V 2TroooTT '1r 
m2 m m3 m3 m3 

(0.1086 + .2286) 
= 0.1686 32 5.39 2 10.79 

2 
Acero esiruC\llrt.l gt=253C:tr)cm2 

318 3 16 2" 4• 10 75 18 
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~ n Costos y conclusiones 
~B~-\.J~~.::---;:---.. _ .......... ~. - . ___ ....,... ---·•·- ... ------~ " -- ·-----··----- -

INSU~OS Eíl LA TRABE PORTANTE L 
J.\c&r0 de Re1uerzo iv--4200 tig[cm2 

TI~ 4' Croqui¡¡. ~J o b L w 
cm cm cm M !(g 

A 8 a 2 900 900 18 72 

B 3 ub 27 35 90 215 58 33 

e 8 a 12 300 300 36 144 

D 3 Db 27 50 35 170 46 26 

E 6 a 6 900 900 54 121 

F 3 a 27 35 35 10 6 e ::J 

Peso roiar ele Acero de Re'/uerzo 402 
ACERO DE PRESFUERZO 
Tor6n 0.6" 1.103kim 3 9500 9500 28.5 31.5 
Concnrto f c=350 ttg!cm2 

ArooST L V Vr 
m2 m m3 m3 

0.3675 9 3.31 3.31 

Acero estrucwral ic253G~pJcm2 

Ya 3 _Jb 10 10 10 20 75 38 
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U .3 tool!J"iW ~.w o d cotumno 

Acero ele Re1uEnO f,,=IU00 ttp,lcm2 

íi,o • CnH:!lliO N D b L w 
cm cm cm M Kg 

A 8 a 32 1320 1320 422 1681 

B 3 □b 74 90 100 380 282 158 

e 3 a 74 100 100 74 42 e =:J 

Pooo Yoml ~Awo ~3 RG1t1mo 'i88'i 
Contr'RI fe= 300 ttrJcm2 

ArooST L V \/y 
n,2 m ,n3 m3 

0.90 13.20 11.88 i1.98 

Paso~ In Y~e SIT oo: 29.tD ~n Longlwd: 32.00 m 
Pooo de l!I Titla Ponom Loo: 7.e4 ~n Loílt'-wd: e.com 
Pooo cla li!l ColUlil'.iUl os: 28.51 wn lonVffld: 13.20 m 
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l'rado Unlwto ~ Columnas C-1 

Concemo 1 C¡ffiidaJ I Unldcd I C.D. 1 lperies I Pcñidas 

ConCfflO Prem3Xcloot.l S103i3570 ,,, 
De 350 kg/cm2 11.88 M3 $768.49 9,129.66 44.77% 

Colocación del Molde 11.88 M3 $40.88 485.65 
Curado a Vaoor 11.88 M3 $61.48 730.38 

sg G93.es 
No. 3 200.00 $5.10 1020.00 41.95% 
No. 8 1681.00 $5.16 8673.96 

Perímetro del molde {mi): 
Uso del Molde 

Caroo de Maniobras 
Carao por Acabados 

Porcentaje de Indirectos: 
Precio por m3 
Precio por mi 

Precio por m2 

'ó Ctrffl>9 ele ProduCC.1 n 
28.40 
1.42 

28.51 
13.20 

52 
2956.79 
2661.11 
2661.11 

Usos: 
M2 
Ton 
mi 

20.0 $3,009.97 
878.15 1246.97 13.28% 
60.91 1736.67 
6.54 86.33 

lnuurru>o: $20,039.66 86.72% 
ccrenn: $3,069.97 13.28% ------------c. Dirmo $23,109.62 65.79% 

lnd. ❖ Ut.: $12,017.00 34.21% ----,--'-----,----,-----
Prado: S35,i23.G3 100.00% 

Con?P!O 
Praclo Unfi.crio da Elamemo Esred1il STT 

! Ct:nticlcd I Unidt:cl CD. \ 1~ 1 Pmidos 

Concra2o Premezclriw S9 51915 ,, 
De 350 ka/cm2 10.79 M3 $768.49 8,292.01 37.37% 

Colocación del Molde 10.79 M3 $48.69 525.37 
Curado a Vaoor 10.79 M3 $65.04 701.78 

Acero ele Pres?uem, SU87.1G 
De0.6" 176.48 ka $11.26 1987.16 7.80% 

Acero da R~G:nO $4,G3G.34 
No.3 447.00 l(g $5.10 2,279.70 18.20% 
No.4 24.00 Ka $5.09 122.16 

Malla Bectrosofdada 
lico 6x6-6/6 185.28 K!l $12.06 2,234.48 

Acr.;;oA-36 $2S0.7tl 
Placa 18 kg $13.93 250.74 0.98% 

e n cl3 Prociucción 
Per. del molde de 1 O 64.97 Usos: 8.0 $9080.04 

64.97 M2 $109.77 7,131.68 35.65% 
ras 25.90 Ton $60.91 1577.33 

abados 48.00 M2 $7.73 371.04 
~erPi!Wl 

lnoumon: $16,393.40 64.35% 
Porcentaje de Indirectos: 52 C~o: $9,080.04 35.65% 

Precio por m3 $3,588.47 c. Oiretio $25,473.44 65.79% 
Precio por mi $1,209.99 lncl.-> Ut: $13,246.19 34.21% 

Precio por m2 $403 .. 3 Precio: $338,719.62 100.00% 
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ConCGAA? 1 CDffiicllltl I Unicloo I C.D. 1 l!'M?MID 1 ~utit:rn 

ConcrG1o Prem12cl!l~1> 
De 350 ko/cm2 

Colocm:í6n del Molde 
Curado a Vaoor 

Acero de~ 
De 0.6" 

AC610 ds RfOumo 
No.3 
No.6 
No.8 

ACGTO A-33 
Placa 

Per. del molde de 10 

Porcentaje de Indirectos: 
Precio por m3 
Precio por mi 

Precio por m2 

Comoa ~s lnt.umog 
~Ola.15 

3.31 M3 $768.49 2.543.70 39.86% 
3.31 M3 $48.69 161.16 
3.31 M3 $65.04 215.28 

em.oo 
31.50 kg 511.26 354.69 _ 4.49% 

~070.42 
65.00 Kg $5.10 331.50 26.20% 
121.00 l(g $5.16 624.36 
216.00 l(g $5.16 1,114.56 

MlDj¿J 

38 ka $13.93 529.34 6.70% 

16.20 Usos: 8.0 027.22 
16.20 M2 $109.n 1 nS.25 25.66% 
7.94 Ton $23.02 182.87 
855 M2 $7.73 66.09 

52 
53,628.63 
$1,264.29 
$2528.58 
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lnm!rrum: $5,874.60 74.34% 
Ccrtno: $2,027.22 25.66% ---------c. il!TGtí» $7,901.81 65.79% 

lii~. ◊ Ut: $4,108.94 34.21% __,....._ ___________ _ 
~: $12,010.76 100.40% 



STT 
TPL 
C-1 
TrabeCam1 

Ctlcu~ clo la rm:nlobro cls mt1m&,10 

Númaro de Viajes=14col+12/4TP+18= 35 
Número de viajes por semana 10 

Tiempo Total de Mont.ajs 3.5 
(En Semanas) 

Distancia del lugar (km) 160 
Tiempo de Transito de Grúa 5.33hrs 

Distancia /30mt/h 
Precio Flete del Camión $6674.90 

TlpodeGrúa 90ton 
Numaro de Gruás 1 

TipndePiw Ti~/pxo Mo. De¡,,iuo TI~ 
Yowl 

a}Cotumna 4.0 hrs 14 56 hrs $6 372/oza 
b)TrabeTPL 1.5 hrs 12 18 hrs $2 390/oza 
c)TrabaSTT 1.0 hrs 18 18 hrs $1,593{fJza 

Armado y desarmado de Pluma 8.00 hrs 8 8 hrs Prncios DG1inNlvos 
Tiemoo Total de montaie 100 hrs M=$1593/hr 
TIEMPOS MUERTOS 68 
(No. De semanas x 48 hrs. - tiempo total) 

foñcticl6n 
38719.62 
12010.76 
35126.63 

{Tiempo total x 1028 +tiempo muerto x 370 l( No. De Grúas) $127,960.00 
(tiempo de tránsito de grúa x 1028 x 2 x No. De Grúas $10,958.00 

FLETE DE PLUMA {si es necesario)=Flete x No. De grúas $6,675.00 
Madnna=90x15xti de tránsito de rúa x 2 No. De Grúas $960.00 

Yoanl SMG553.00fü~.in 

Com¿:cl6n 
Tronupone r!l>rncie Tcrial ~Jo.Os Pi~ Tcruil 

6911.84 1593.00 47224.46 18 850040.28 
1384.10 2390.00 15784.86 12 189418.32 
5221.84 6372.00 46720.47 14 654086.58 

9496.3Jka X 12.0765= 114682.45 114682.45 
Subtotal $1,808,227.63 

15% de íVA $271.234.14 
lr.'lPORTE FINAL 32079-161.77 
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G.a Co~ ~ ID ~CM3 ~ Acao 

8 proyecto final de la nave de ax:ero estafa formado por la siguiante fiS1a un:ta da matmia!as, cuyos~ y 
espedficacionas se resuman a continuación: 
8 lugar de la obra se encuentra en Celaya Guanajuato 

~Jtw d3 32.08 m 
Puiil YOTAL (tlfii) 

Ll51X3 154.89 
U64X5 4045.14 
ll64X6 953.28 
ll76XS 6348.10 
U76X6 593.16 
Ll76X8 1078.89 
ll 102X6 10080.52 
U 102X8 4287.80 
PL=3mm 3810.86 
PL=6mm 2287.98 
PL=8mm 1213.08 
PL=10mm 9782.00 
PL=13mm 3170.19 
PL=19Mm 871.88 
Pl=22mm 2768.90 

IR 305X74.40 2293.54 
IR 45004.50 3343.61 
IR457X89.10 494.82 
IR457X96.70 2622.71 

IR 457X105.30 12239.84 
CE152X12.20 1959.40 
CE 152X15.63 23C0.29 
CE203X17.11 3365.82 
CE20X20.46 2309.38 
CE 254X22.76 3766.27 
CE 254X29.76 576.54 
CE 305X37.20 4324.05 
OSDIAM .13 751.96 
OR76X3.20 3171.22 

Ycñol 94986.32 
lnstaf aci6n de lmnina da Cub:a11a 14336.00 

Y~I 14333.00 
Tomillos 1523.59 

y~ 1523.59 
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bcrl:Dclál'l Cmltidoo Unlc;ccl P.U. lmooñe 
1. Estructura 94966.32 Ka 12.0765 $1146 860.76 
2. Tomillos 1523.59 Ka 47.918 $73007.38 
4. Instalación de Lámina de cubierta 14336.00 Ka 23.0375 $330,265.6 

Su~toml $1,550133.74 
15%CllQ l\fA $232,520.06 

lr.1PORYE R~JAL $1 782,553.00 

Oi>seNr:ción: 

Esta cotización incluye Suministro de materiales estructurales ASTM A-36, suministro de tomillerla ASTM A-325 y ASTM 
A-307, negra, fabricación de acuerdo a códigos y estándares AJSC/AWS, limpieza manual de superficies de acero 
estructural, suministro y aplicación de primario alquiladico de taller, suministro y aplicación de esmalte alquiladico de 
acabado, transporte y· descarga de todos los materiales en el sitio de la obra, montaje de los materiales suministrados, 
montaje de lamina de cubierta, incluye elementos de fijación y sellado. 

G.3 Concluoianes 

El propósito fundamental de este trabajo fue exponer los principios basicos del análisis y diseno de una nave industrial 
de acero y otra nave de concreto presforzados, al tratar este tema me pennitió tener un concepto más claro de lo que al 
análisis se refiere, y que de ello se desprenden las siguientes conclusiones: 

La nave de Presforzaclo tuvo un 15% más de costo con respecto a la nave da Ar.ero, en mi opinión esto debido al 
coeficiente sísmico que se apnco en el análisis sfsmico para la nave de Presforzado, es por ello poco recomendab!a 
realizar Nave de concreto presforzado donde existan elevados coeficientes slsmicos. 

En zonas no propensas a sismos las naves de concreto Presforzado pueden competir de manera eficiente con las naves 
de Ar.ero. 

Un aspecto distintivo del uso del concreto Presforzado es la utilización de plantas portátiles para fabricar a pie de obra 
los elementos que se utilizarán en los proyectos, lo que permite dar una solución adecuada a la problemética de 
1ransporte, velocidad de respuesta y supervisión de los traba;os. 

En cuanto a la aplicabilidad del concreto presforzado en la construcción de Naves de Presforzado a estado en desuso 
debido a que no existe la investigación de estos sistemas estructurales en los cf rculos académ!cos, además qua las 
Normas Técnicas Comptamentarias del reglamento del Distrito Federal mancionan al concreto presforzado es 
COml)licada su interpretación y otras veces incongruentes con sus anotacionss como lo mencionan otros companeros en 
otros estudios. Por lo cual en mi opinión es necesario revisar las Normas mencionadas con respecto a lo antes 
mancionadtl. 

Las ventajas únicas de las naves de acero con respecto a la Nave de Presforzado es su desempeno superior durante 
movimientos slsmicos, la ductilidad que caraderiza el acero lo convierte en el material más adecuado y económico para 
resistir sismos, reducción de los costos de los cimíen1Ds, el menor peso del awo requiere de cimientos más pequeflos y 
manos costosos y comp!ato reciclélje, la mayor parte del acero que se venda hoy en día ha sido reciclado, y 
prácticamante todo el acero obtenido de demoliciones es reciclabe en un 100%. 

Por ultimo ambos elemantos proporcionan claros más grandes, flexibilidad de diseflo económico, tiempo reducido para la 
construcción, reducción de los costos financieros 
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Este apéndice tiene como ob;etivo proporcionar equivalencias de uso común en la práttica da la inganier1a cívil maxicana 
{MX) 

~ACYO::lES DE COWVfRS!ON USS (Unned ~ ~} 
Ccn~ch:clas Uni&:cl uss fcc..or l:.IJn 

Longitud lnch In 2.54 Cm 
Foot ft 30.48 Cm 

Fuerza Pound Lb .453592 l<g 
l<i!opeud {1000 lb) l(j~ 453.592 l<g 

Esfusrzos Pound - force per sguare inch ~b/in2) Psi 0.070307 l<g[cm2 
l(ilooound - force per SQuare inch (ki~/in2) l(sj 70.30690 l<glcm2 

USS (foci:cr) = l'.'Dt 

C:ACYO:tES DE CO~VERSSO~ S! memdi:ion~I ·.mo'/Unltl 
9 

Fuerza N 1/9.80665 
Esfuerzos Pascal Pa 1/9.80665 

s, ~ = r.'Dt 
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Este apéndice tiene como objetivo proporcionar al diseflador tablas para el anélisis y diseflo de naves industriales 
construidos con elementos de concreto presforzados y de acero. 

Cm. 
1 

2 

3 

4 

Clooe 
A 

B 

e 

o . Td>I B1C rl CH ci:eo;n II e iffl'eno oe •un ou 'd d UIW91 t 
Deocrlnción El&m!J!oo Umltcciones 
Terreno abierto, Franjas costeras, Zonas de La longitud mlnima de este tipo de terreno en ta 
practicam8llte plano y Pantanos, campos aéreos dirección del viento debe ser de 2000 m O 1 O 
sin obstrucciones. veces la altura de la construcción por disenar, la 

aue sea mavor 
Terreno plano u Campos de cultivo o granjas con las obstrucciones tienen alturas de 1.5 a 1 O m en 
ondulado con pocas pocas obstrucciones tales como una longitud mínima de 1500 m 
obstrucciones setos o bardas alrededor, 

arboles y construcciones 
disnersas 

Terreno cubierto por hea urbanas, suburbanas y de Las obstrucciones presentan alturas de 3 a 45 m. 
numerosas bosques, i cualquier terreno con La longitud mínima de este tipo de terreno en la 
obstrucciones numerosas obstrucciones dirección del viento deba ser de 500 m o 1 O veces 
estrechamente estrechamente espaciadas. la altura de la construcción, la que sea mayor 
esoaciadas 
Terreno con Centros de grandes ciudades y Por lo manos el 50% de los edificios tiene una 
numerosas complejos industriales bien altura mayor que 20 m. las obstrucciones miden 
obstrucciones largas, desarrollados de 1 O a 30 m de altura La longitud mínima de es 
altas y es1rechamente te tipo de terreno en la dirección del viento deba 
espaciadas ser la mayor entra 400 m y 1 O veces la altura de 

la construcción. 

Tliikl B.2 Cloos e.le imrucwro snún su icrncfto 
Doocri1>clón 
Todo elemento de recubrimiento de fachadas, de ventaneras y de techumbres y sus respectivos 
sujetadores. Todo elemanto estructural aislado, expuesto directamente a la acción del viento. Asi mismas, 
todas las construcciones cuva mavor dimensión, va sean hoñzontal o vertical, sea menor Que 20 metros. 
Toas las construcciones cuya mayor d'1mensi6n, ya sean horizontales o verticales, varle entre 20 y 50 
metros 
Todas las construcciones mavor dimensión va sean horizontales o verticales sea mavor aue 50 metros 

Clooe ele emrucwra fe 
A 1.0 
B 0.95 
e o.9o 
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G 

C~rio©l~ Cl!loo ~o lo OOin!cwrn ij (lil) 
A 13 e 

1 0.099 0.101 0.105 245 
2 0.126 0.131 0.138 315 
3 0.156 0.160 0.171 390 
4 0.170 0.1n 0.193 455 

o Locc~ Fr 

Base de romontorios faldas de serranlas del lado se sotavento O 8 
Protegidos 1-v-'-a1-'1es---'-'-ce ..... rra-'-d-0s ........... ---'-'-,"'--'-..C....-------'-'--------+-03-9 

Expuestos Cimas de promontorios, colinas o montanas, terrenos con pandientes mayores qire 
10%, caftadas cerradas W:les ue forman un embudo o caflón 1 ·2 

1~1 B R ti6 o .7 el~ i1 entro oc V MOO!ól'l ~CIJ 

A[&tld ~ó11 Bml~ct1 
(mo11m) o (fiCTii '° ~o> 

o 760 
500 720 
1000 675 
1500 635 
2000 300 
2500 555 
3000 530 
3500 495 

Nota: Puede interpolarse, para valores intermedios de a la altitud, hm. 

P'tro muroo (!En ~'IJOmO v SGwoomo tio coiiíl'irt!cdoíloo COil t:!!:íW:l tt~rn.i!t:7 C~) 

Su,c13ds il~n dol momo ~ lm:Oaai6a ~ we¡-¡o Cp:i 
fJ r 

Barlovento i\!ormal o pa:rulas a las Cualqu:ara Cualquiera 0.6 11anar 21rfces 
SI -0.5 
=2 < 100 -0.3 

Normal a las gsnsramces ~4 -0.2 
(8 = 0°) 10° s r s 1s0 -0.3 

Sotavento 
Cu~tisra =2<r -0.4 

~ 25º -0.5 

Para!alas a las SI -0.5 
ganarairices 

=2 Cualquiera -0,3 (B = 90º) 
;a:4 -0.2 

121 



Apenciice b 

~= 
1. Se puede interpolar para obtener va!ores inlennadios de dJb y 
2. 2. Esta tabla se plica con ayuda de ta fig. 1 

TG!é:l B.9 Coe1fdsrm da l'roolón Emm.i, e~. 
Pcrn muroo (!>mi Zonoo Lmerol88 ele conwucdonoo con plcm.o recwn~ulu CGm:da) 
OiOW'lciD l'lorizonbll ~ lt> la'go ele l.!n muro l&W'ct Coe1icienia ~s presJón emerior. 
fi:o ID oiuw común con 01 muro de bott>vGm.o. e~ 

Oe O a 1H -0.65 
1H a2H -0.50 

Oe 2H a 3H -0.30 

Pera tecl'loo (Da conw-uccloneg con gll:nw Recirumulcr CG1rcda) 
Dirección Angulo Relación Distancia horizontal sobre el techo medida Cpe 
del viento r H/d a partir de la arista superior del muro de 

(} bartovento Bartovento Sotavento 
100 -0.7 -0.3 
i5° -0.5 0.00 -0.5 
200 -0.3 0.2 -0.6 
300 

Toda el área del techo 
-0.2 0.3 -0.6 

20o :s; 0.25 -0.2 0.3 -0.6 
35° O.O 0.4 -0.6 
45° 0.5 -0.6 

2: 60º 0.01 r -0.6 

100 -0.9 -0.5 
15° -0.7 -0.5 
200 -0.4 0.00 -0.6 

8=0° 300 -0.3 0.2 -0.6 
Nonnalalas 20o 0.50 Toda el area del techo -0.2 0.2 -0.6 
generatrices 35° -0.2 0.3 -0.6 

45° o.o 0.4 -0.6 
~60° 0.01 r -0.6 

100 -1.3 -0.7 
15° -1.0 -0.6 
200 -0.7 -0.6 
:w 

Toda el área del techo 
-0.5 o.o -0.6 

20o ~60° -0.3 0.2 -0.6 
35° 0.2 0.2 -0.6 
45º o.o 0.2 -0.6 

~60º 0.01 r -0.6 
Nonna!alas 0a1H -0.9 
ganaratrices 

:50.25 1Ha2H -0.5 
9=0ºy r<I<fo 2Ha3H -0.3 

par~oalas >3H -0.2 
0aH/2 -1.3 ganeratrtces e = 90º 

~ 1.0º 
y ytodos > H/2 -0.7 
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~~= 
1. Esta tabla se utiliza con ayuda da la figura 1 y 2. 
2. Cuarn!.o ss muestren dos valores, el techo dsbará dlsaft21sg para el mts d3sfi.11orab!a, ya qua dablw a la 

turi>ulancia del visnto, el tBcho puede estar somatido a presa>nas positivas o negativas.. Asl mismo, daban 
considerme las diferentes combinacionas de presionas extarimes e intariores a fin da utmzar la concflci6n más 
adversa en el disefto. 

3. Si se requ:aren valores del coeficiente de presión correspornflerrtes a vcoras lniennadlos da r , y de la relación 
H/d, pirede realizarse una interpolación linaal, la cual se ílavara a cailo emra va!ores ciil mismo signo. 

Nota: 

Y~IDB.ii fccior~J~cdán, ttA 
Pcn:i iGC~ 11 mwoo (i~lw) 

Amo ~bll'it.rill on m2 Fccio ~G milucdóíl 
A ttA 

SIO 1~ 
25 0.9 

~ 100 0.8 

1. Puede interpolarse para valores interm!dios de trea tributaria, A. 
2. Para muros de silos y tanquas cillndricos !v., igual a 1.0 

Pero ~¡m~ V 0013 uv.~LllfU (tcmucroo) 
Practbn Cooon Pcño~~l!J Atluro~~l!J 

&iW~~il Elttsmél Ernrncwn emnicwro 
Empuja 1 Muro da Cualquiara Cua!qu:ara sob18 61 muro da 

{+) Ba11ovento bartovanto 
EJ ancho da la zona sera 1.0a, a to® 

Techo Cua,qu=.ara lo largó dal torda d3I tischo incluyendo 
la cumbrera si es un tacho a dos 

(a) niuas 
2 B ancho da la zona sera da 1.0a, a lo 

Murosl~ H<25m largo de los bordas varticales dal muro 
dabarlovan'io 
La zona ~as, lncaliza a una 

{b) Muroslurus H::i!:25m ólStancia mayor qua 1.0a, a pa:ror dal 
~ dal muro~ barlovanto. 

Succion) 8 ancho da la zona ssn!I da 0.5a. a 
(-) Techo CuRlquisra todo lo largo da! ~ho incluyendo la 

(a) cumbrara si es un tzcho a dos &alléS 

B ancho da la zona sera de 0.Sa, a lo 
3 Murosl~ H<25m larGo da los bordas vartica!as del muro 

cla bdo1f3tlto 
8 anttto da la zona S3fá da 1.oa. a lo 

(b) Muros~ H~25m largo da los bordas ~es dal muro 
dab'1tovanto 
B ancho da la zona sera da o.sa, a lo 

4 Muros latera/as H~25m tvgo da los bmlfas ~as del muro 
de bru1ovanto 
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Aroo~3 
c1~6n 

so.2sa2 

sa2 

s.a2 

s. o.2sa2 

~ 0.2sa2 

s o.2sa2 

sa2 

S. 0.25a2 

[ti. 

1.25 

1.50 

1.50 

1.50 

2.00 

2.00 

2.00 

3.00 
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Notas 
1. Los casos 2, 3y 4 son alternativas y no se aplican simulttmeamante. 
2. Parta techos de edificios bajos que se eru:uentren adyacentes a edificios altos, y para construcciones latas que 

tengan muros con bordes inclinados o con salientes, expuestos a condiciones d turbulencia, un factor de presiOn 
local con un v~or de 3.0 no resulta conservador. Estas situaciones esUln fuera del alcancé de este procedimiento 
por lo que debera recurrirse a las recomendat:iones de espacialistas. 

3. Cuando se presenten presiones positivas (empujes) en zonas de techos, el valor de KL:::1.0 
4. 8 área de afectaciOn debe compararse con la tributaria para definir en que área se aplican los valores de KL que 

aqul se indican. 
5. Cuando r sea manor que 1 !r, la zona de afectación del techo se definirá como si éste fuese horizontal, por lo que 

el factor de presión local no se apUcará en la zona de la cumbrera. 

Nota: 

Tcblo 13.13 (o) CofAiciame ~3 Froofbn lmancr, Cp1 
(Pcro conmnrcclonS9 con plcfflD ~n~ulcr CGm:i;él '1 muros pmnacllles} 

1. Un muro permaable, los otros impermeables: 
a) Viento normal al muro permaable 
bl Viento normal a un muro imDermaable 
2. Dos o tres muros igualmente permeables, el Qos)o1ro(s) 
impemreables(s): 
a) Viento normal al muro permaable 
b) Viento nonnal a un muro impemreable 
3. Todos los muros igualmente permaables 

0.6 
-0.3 

0.2 
-0.3 

-0.3 o O.O, según lo que produzca 
la combin&ciOn de carga más 
desfavorable 

4. Construcciones selladas eficientemante y que tengan ventajas 
o puertas disenadas para tomar las presiones de viento, de 
manera oue no ouadan abrirse. 

-0.2 o O.O, según lo que produzca 
la combinación de carga más 
desfavorable 

Tcl>lo 13.13 (b) coG'liclenta da Prooi611 lmsrlor. Cpi 
Pero conwucciones con d>srturns 

Aberturoil en lél co 
1. Aberturas dominantes 
a) En el muro de barlovento 

La relación entre el érea abierta de este 
muro y el área abierta toral de los techos 
y los otros muros Qncluyendo 
permaabilidad) sometidos a succión 
exterior, es igual a: 

b) En el muro de sotavento 
e) En le muro lateral 

Enel techo 

0,5 

1.0 

1.5 
2.0 

3.0 

6.0 

2. Igual area de aberturas en dos o más muros 

-0.300.0 

=0.1 

0.3 
0.5 
0.6 
0.8 
-0.5 

Valor de Ciia para muros laterales 
(T8bla8.9) 
Vior de ara techos abla 8.1 O 
-0.3 o O.O según lo que produzca la 
combinzciOn de carga más · 
dasfavorab!e. 

Dado que en las tablas B.9 y b.1 O el Cpe vana según la zona de la superficie, para c~ular el Cp¡ deberla considerarse un 
valor promedio de 2euerdo con los casos de cada tabla, en función del tamafto y ubicación de las aberturas. Otra manera 
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de seleccionar el coeficiente en estas tablas es localizar en la sups7ffcie en cuasti6n el centrolda da la abamlras y tomar 
el valor conespondiente a esa posición. 

Direcci6n 
del 
'1iemo{9) 

Oo 

180o 

Direcd6n 
~el'1ienio 

(9) 

Oº 
180o 

Pencilema 
c;3Jtecho 

0.7 

T~lll B.itl Coddsme to ~fi ~r. ~ 
Ptm ~ o w,g uoo Gn cltms mt 

e e m 

De la tabla 8.10 tlJmese los 
valores para H/d y 
r conespondientes 

-0.3 y 0.2 para r < I ff' 

-0.5 y 0.3 para r ~ 1ff' 

Tcl,ltl B. i 5 CoGaciGma d3 Pra8!6n, Cq 
PcmtGdtoo~~ Setro 

Primarcoo Sseunwclc1o Wrooc!croo 
~tiloo 

o e e J @ n 

0.8 -0.9 -0.9 -0.5,0.2 -0.5,0.5 -0.5, 0.3 
-0.2 -0.2, 0.2 -0.3 -0.2, 0.2 -0.4 -0.4 

o 

-0.2 

U@rm, clao 

l{ 'tJ 
-0.3, 0.5 -0.4 

-0.7 -0.7 

T~IEI B.i7 (ll) CoG1iciemm de Presi6n nGW ptra tsdtoo d91wm o Ul'I c¡us 
(Pcro0.25s H lh s 1) 

An0Uto ~ cpJ 

g 

-0.2 
0.7 

(r) 9 UitlGt~~ ConlM'Ui® it~r> lhro~~o Ooowiw~ 
Oo -0.6 0.6 -1.0 0.4 -0.4 0.2 -0.8 0.4 
15° Oo -1.0 o.o -1.0 o.o -0.6 o.o -1.0 0.2 
30° -2.2 -2.7 -1.1 -0.2 -1.3 o.o 
Oo -0.6 0.6 -1.0 0.4 -0.4 0.2 -0.8 0.4 
15° 1800 o.o. o.o o.o. 0.8 0.00.4 -0.2, o.o 
30o 1.6 1.5 0.8 o.o 

NOtllS. 
1. Estas tablas se utilizan con ayuda de la figura 3. 
2. A fin de obtener intennadios para tachos con pendiantas cfrferentas a las ind!cadas puede realizarse una 

interpolación lineal, la cual se levara a cabo únicamante en1re valores d81 mismo signo. 
3. '1ibre debajo" significa qua las marcanctas y materialas almacenados i,a;o mcho bloquean manos del 50% dal área 

de la sección 1ransversaf expuasta al vianto. 
4. "Obstruido debajo" significa que le 75 % o nm del atea d8 la sección 1ransvarsat se encuantra obstruida 
5. La interpofat:ión linea1 se parmite para vafores de obstruidos intannad!o 
6. En todos los casos de la figura 3, cuando o = 90° se t.rlilizara la tabla B.17(/a) con 9 = 0° y r = oº , excepto los 

que cumplen con las condiciones de la tabla 8.17 (b), siguiendo el mismocrfferio dedMdirel techo en dos mitades 
en la dirección del viento. 
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Notas. 

iakl B.i7(b) coG1icienw ds Preoión l\!GU! en zonoo da tGdtoo os~bn ri un igwi 

(Pero r=0º,8=0ºy9P, H/d S0.25) 

Di*ncio llol120rmil sobre el techo 
msdidll o i:,mir ci!a !él uism da bmovemo 

0a1H 

1Ka2H 

>2H 

Co39iciente de pntSi6n n~ 
fC .... l 

Valores de e,. en la tabla B.17(a) para r = 0° 

Valores de~ en la tabla B.17(a) para r = 0° 
-0.2, 0.2 para libre debajo 
-0.4, 0.2 para obstruido debaio 

Para determinar la distancia horizontal véase la figura 2. 

Penriiente del techo 
(r) 

0° < y s 7.5° 

15.0° 
22.5ª 
30.0° 

Pctncaiente del techo 
(r) 

oº <r s 1.sª 
15.0' 
22.5° 
30.0' 

Tcbln B.18 Co&aciente c2e preo!ón Na pcm techoo tio~dos 
(AWStgUOSptro 0.25 s H Id s I 

An9u~ Cp1, 
() 

Ubre delJt_lo Obstruido d3bqo Ubmclebgo 

O' 
-0.6, 0.4 -1.4 -0.7 

y -0.4, 0.6 -1.2 -1.0 
180° -0.4, 0.8 -0.9 -1.1 

-0.4, 0.9 -0.5 -1.2 

Tcbln B.19 Coaflciente da preoi6n l\!GU! ptrn techoo dolt:dos 
(A dos cgum ptm 0.25 s H Id s 1 

Angulo Cp11 
() 

Ubredebtjo Obutrulci!o d~tjo Ubn,d~t.jo 

O' 
-0.6,0.4 -0.7 0.3 

y -0.6,0.4 -0.8 0.5 
180' -0.7,0.3 -1.0 0.7 

-0.7,0.3 -1.2 0.9 
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c.,. 
Obstruido debtjo 

-1.0 
-1.3 
-1.4 
-1.5 

Cpo, 

Obstruido deb$, 

-0.3 
-0.2 
-0.2 
-0.2 

a ..... ,.. .... • .... ., .... -·. - • .. . -~ .... __._"'----O- ._____.__._. ·~· ---=-·=------- --- . ......__ _________ _ 



T~ID B.20 fDcm"~ ~n Mm~ tta. 
ero l'GCU me ovouooom, 3 00 O sv !:> !oo ~ri I mo mo f1 iGtri d le® WIQ;O o 

Coooo liictlm:idón Zono ~a ~&Ión AIID~o~6w «t. 
8 ancho de la zona sera de 1.0a, a lo largo Entre s 0.2.sa2 y 

1. Presiones r ~ 10° de todo el borde del techo, inciuyéndose la 
s 1.<>a2 

1.50 
cumbrera si es de dos aauas 
8 ancho de la zona sera de 0.50a, a lo largo 

2. Presiones r 2:: JOº de todo el borde del techo, incluyéndose la s 0.2Sa2 2.00 
cumbrera si es de dos aauas 

3. Succiones (-} hacia r < 10" 8 ancho de la zona sera de 0.50a, a lo largo · s 0.2Sa2 3.00 arriba del borde de bar1ovento 

Notas: 

1. Las figuras 3 y 4 comp!amsntan esta tabla para aclarar todas las variab!es y las zonas donde se apí:ca el ractor de 
presión toca. 

2. En tos casos 1 y 2 las presionas pueden ser de empuje o succión. 
3. Todos los casos son alternativos y no se aplican simultáneamante 
4. 8 área de afectación debe comprarse I a tributaria para definir en que area se aplican los valores da l<l que aqul se 

indican 
S. En los casos 1 y 2 se excluyen los techos invartidos. 

Tc:iJl!l B.23 Famr ~ ~6i1, cto, O= 0° 
'Pero mcrcoa ol&Tioa múíli!l~ con memo ~:smon(l}culcr o tou l'i'IO"COO) 

Solidez Rell:clón da OUf)cciamsmo mm mcrcoo (u) 
efectiva 
(F) S0.2 0.5 1.0 2.0 S:4.0 

o.o 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 
0.1 0.8 1.0 1.0 1.0 1.0 
0.2 0.5 0.8 0.8 0.9 1.0 
0.3 0.3 0.6 0.7 0.7 0.8 
0.4 0.2 0.4 0.5 0.6 0.7 
0.5 0.2 0.2 0.3 0.4 0.6 
007 0.2 0.2 0.2 0.2 0.4 
1.0 0.2 0.2 0.2 O.?. 0.2 

Nota: 
1. u Es el factor de esparciam!ento definido como la relación entre la separacibn de los marcos y el ancho o psratte 

del marco proyectado perpendicularmante a ala dirección del viento. 
2. Para elemantos de lados planos, la solidez efectiva, le es igual a la real ; definidas como la relación entre el área 

sólida y el área total encerrada por el con1Dmo del marco: Para elemantos de sección transvarsaf circular, ;z se 

obtiene a partir de: ;e = 1.2;' ·75 . 

3. Para valores intermedios de ; y u se permite la int.erpolación. 



i□!a 0.2G fe~~ ~"1. tto. fJ = 45° 
filcro rru::n:oo ~~ m!!t1'<1b.l coi'l mS1i'ilO ~íl~el!b o !Do ii!O'Cl)D) 

So!idsz ~n ~~ ~ü'iCOffi'O ootro rnacoo ( u) 
efactiva 
{~) :!, o.s 0.5 1.0 2.0 ~8.0 

o.o 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 
0.1 0.9 1.0 1.0 1.0 1.0 
0.2 0.8 0.9 1.0 1.0 1.0 
0.3 0.7 0.8 1.0 1.0 1.0 
0.4 0.6 0.7 1.0 1.0 1.0 
0.5 0.5 0.6 0.9 . 1.0 1.0 
007 0.3 0.6 0.8 0.9 1.0 
1.0 0.3 0.6 0.6 0.8 1.0 
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