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PRESENTACION

Este libro esta dedicado principalmente a los arquitectos y estudiantes avanzados que ya
poseen una formacién bésica de estatica y resistencia de materiales. Habitualmente los textos
de esas materias son demasiado abstractos y desmenuzan excesivamente el conocimiento;
entonces no es facil reconocer cuales son los cuatro o cinco conceptos basicos que se aplican
permanentemente para entender como funcionan las estructuras. A cada una de esas ideas
fundamentales se le ha dedicado un capitulo.

Existe una brecha entre los centenares de libros de calculo estructural y los pocos que hacen
reflexionar sobre las formas estructurales; unos usan exclusivamente numeros, otros
ninguno. Yo no he tenido miedo en utilizar algunas de las muy simples férmulas de calculo
gue cualquier arquitecto alguna vez estudid. Pienso que las relaciones expuestas en esas
formulas pueden ayudar a comprender razonadamente cémo influye cada variable en el
problema total y también a tomar correctas decisiones de disefio. El énfasis puesto en el
predimensionado estructural de obras reales procura tender un puente entre la pura
generacion de formas sin material ni dimensiones y el frio calculo de resistencia de una
construccion cualquiera. En la medida en que esos simples recursos numéricos sean Utiles a
los objetivos finales no veo ninguna razén para desecharlos.

Pero ademas de su irrenunciable papel de sostén la estructura tiene enormes posibilidades
creativas que el arquitecto debe conocer para aprovechar oportunamente. Se han puesto
muchos ejemplos para demostrar esta afirmacion. En este terreno, cuando ya se entra a
evaluar la calidad méas que la cantidad, la intuicion es irreemplazable. Intuicion y
razonamiento se van complementando y controlando mutuamente.

No piense el arquitecto lector de este libro que va a encontrar muchos nuevos conocimientos
para acumular con los que ya tiene. Sin embargo, yo estaria muy contento si su lectura le
ayudara a reflexionar sobre lo que ya sabe, a separar la paja del grano, a reconocer y hacer
propios los pocos conceptos basicos que explican el comportamiento de una estructura.
También me interesa motivarlo para que en sus propias obras la estructura no quede
solamente entre bambalinas; si bien no siempre conviene que sea la estrella, hay muchos
importantes papeles que puede cumplir dentro del reparto arquitectonico.

A los ingenieros estructuralistas que cooperan con arquitectos puede serles Gtil para ser mas
comprensivos con los intereses de sus extrafios colegas.

A los docentes de estructuras puede servirles para encontrar la manera de hacer menos arida
la teoria estructural al relacionarla con las decisiones de disefio, mostrando también las
verdaderas limitaciones de la propia teoria.




Se podria pensar que basta con exponer una serie de ideas correctas, completas y claras que
al ser aplicadas aseguren resultados aceptables. Los libros de texto suelen ser un compendio
de aciertos de los que puede aprenderse mucho, pero la vida real es un conjunto de aciertos y
errores, y sabemos que se aprende mucho méas de los errores que de los aciertos. Por eso es
que me he dedicado a la dura realidad aun a riesgo de perder generalidad y por ende, "valor
cientifico” en las conclusiones. Por eso me he detenido en todas esas intuiciones erroneas,
ideas confusas, prejuicios y frases hechas que con tanta frecuencia aparecen no sélo en los
talleres de disefio, sino también en algunas clases y escritos. He recurrido a situaciones
anecdoticas siempre reales. Si alguna vez he modificado algln escenario o personaje s6lo ha
sido para disimular una identidad o para lograr méas fuerza dramatica.

Como es mucho més facil entendernos entre arquitectos por el lenguaje gréafico que por la
palabra he dado especial importancia a las figuras. Con el breve texto que llevan al pie
pueden servir para una primera lectura a modo de presentacion.

Las ideas de este libro son fruto de treinta afios de practica docente y algunos menos como
asesor estructural de estudios de arquitectura. Se han ido acumulando y decantando a través
de lecturas y clases, seminarios y talleres de disefio, cursos de grado y posgrado, discusiones
con docentes y profesionales. Es tan grande el aporte de todos los personajes intervinientes
que he preferido utilizar el coloquial nosotros en vez de la primera persona del singular. No
es mi intencion eludir la responsabilidad personal que me corresponde y con mucha atencién
recibiré del lector todas las sugerencias y objeciones que se hagan con espiritu critico.

La Universidad Nacional de Cérdoba me concedié un afio sabatico para empefiarme en esta
obra. Sin esa pausa impuesta a las actividades cotidianas hubiera sido imposible encontrar
las condiciones necesarias para reflexionar y escribir. También conté con un subsidio del
Consejo de Investigaciones de la Provincia de Cérdoba para gastos de material gréfico.

Agradezco a todos los que me alentaron y ayudaron a emprender y terminar este libro:

a mis alumnos que al finalizar los cursos demostraban una nueva y mas creativa actitud
frente a las estructuras;

a mis colegas profesionales que en los cursos para graduados me expresaban que habian
recibido aportes que no habian encontrado en los libros;

a los profesores y amigos Oscar Ferreras y Agustin Reboredo por la lectura del manuscrito, y
Fernando Devalle por sus impresiones desde fuera de la especialidad;

a mis auxiliares docentes Marta Silva y Fabian Anello por los meses que dedicaron con
entusiasmo a los dibujos, a Viviana Colautti por el disefio de portada, y a Ariel Busch por su
pasion en la diagramacion;

a Lucia que se hizo cargo del procesamiento del texto con el asesoramiento de Daniel F., y a
mis otros cuatro hijos que asumieron con espiritu festivo esta nueva experiencia;

y por fin a Noemi, silencioso pero verdadero motor de esta obra.

Cordoba, noviembre de 1999.

Daniel Moisset de Espanés.
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1 LA INTUICION ESTRUCTURAL

La intuicion es una disposicion natural e in-
tima para comprender subita y claramente
una cosa o idea, tal como si estuviera direc-
tamente a la vista. Se opone, en consecuen-
cia, al conocimiento logrado por la abstrac-
cién y el discurso logico.

El conocimiento intuitivo precede al abstrac-
tivo y es sumamente Util, por no decir impres-
cindible en cualquier trabajo creativo.

Muchas veces se ha planteado que para el
arquitecto es mas necesaria una intuicion es-
tructural que un conocimiento acabado de
métodos matematicos de analisis estructural.
Sin dudas esto es cierto pero no suficiente.

La intuicién sola, sin ninguna verificacion,
puede llevar a resultados totalmente errd-
neos.

La historia y la actualidad nos dan muchos
ejemplos.

Siempre se menciona que los griegos de la
época de Aristdteles sostenian que los cuer-
pos méas pesados caen mas rapido que los mas
livianos. Una piedra cae mas rapido que una
pluma. Un hecho visible y un razonamiento
basado en una propiedad sensible, el peso, les
permitié generalizar una teoria.

Pasaron muchos siglos hasta que Galileo
(1564-1642) intuyé la existencia de otra pro-
piedad, la masa, que no es tan evidente como

el peso, y razond de la siguiente manera: si
se toman dos cuerpos de distinto peso, fig.
1.1, tal que P>Q, el cuerpo P caera mas
rapido que Q. Pero si se unen P y Q, el
cuerpo P + Q caerd mas despacio que P,
porque el mas lento Q lo esta retardando. De
este modo, el cuerpo P + Q de mayor peso
gue P, caeria mas lentamente que P. Esta
conclusion absurda indica que las bases de
partida son falsas o incompletas. Galileo in-
tuyo la existencia de la masa, que no es tan
evidente como el peso, y no habia sido tenida
en cuenta anteriormente.

Razonamiento de Galileo.
1.1
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Imagind que los cuerpos mas pesados eran
atraidos con mayor fuerza por la Tierra, pero
por ser méas pesados era mas dificil moverlos.
Al final, una cosa se compensaba con la otra
y la velocidad de caida resultaba la misma.
Todo este razonamiento fisico, ain no mate-
mético, podia servir para desechar la teoria
anterior y elaborar una nueva. Pero Galileo
introduce una exigencia fundamental para el
desarrollo de la ciencia moderna, que es la
verificacion experimental.

Es conocida la experiencia publica que rea-
liz6 lanzando desde lo alto de la torre de Pisa
dos cuerpos de igual forma y volumen pero
de distinto peso.

El paso siguiente era desarrollar una teoria
general que explicara todos los hechos obser-
vados y pudiera predecir, por medio de un
lenguaje matematico, los que todavia no ha-
bian ocurrido.

También introdujo como dato adicional la
influencia del aire, para explicar la caida
lenta de una pluma. Poco después de su
muerte se inventd la bomba de vacio y pudo
verificarse que en esa condicion, todos los
cuerpos en caida libre lo hacen a la misma
velocidad.

La ciencia estructural es una ciencia fisica
de la cual se vale el arquitecto cuando disefia
0 construye estructuras. No es que el arqui-
tecto sea un cientifico, pero si le es conve-
niente poseer ciertos conocimientos cientifi-
cos para su utilizacion en la prediccion de lo
gue puede ocurrir en sus construcciones.
Ademas, el conocimiento del comporta-
miento fisico de las construcciones es una
gran ayuda para la creacion de estructuras
eficientes.

Aqui conviene aclarar que la ciencia de las
estructuras es esencialmente fisica y no ma-
tematica. Se refiere al equilibrio, resistencia,
deformaciones, etc., de cuerpos fisicos, tan-
gibles, tridimensionales. El lenguaje mate-
mético que usa la fisica es nada mas que eso:
un lenguaje, una forma de expresion de la
realidad fisica. Lamentablemente, el énfasis
que se ha puesto en el calculo estructural ha
hecho perder a veces el sentido fisico del
problema.

Veamos a través de algunos ejemplos cémo
funcionan las relaciones entre intuicion, ra-
zonamiento fisico, experimentacion y calcu-
los matematicos.

Un conocido arquitecto contaba, fig. 1.2,
que una vez salvd milagrosamente la vida al
desplomarse un balcon de una obra en ejecu-
cion. Al investigar las causa del derrumbe
noté inmediatamente que la armadura de la

1.2 Voladizo con armadura en la cara inferior.

henasenrsnatd Lf/r e T T P e P
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Falsa analogia que origin
1.3 | el error de la figura anterior.

(a)

, ot

Galileo intuyé el equilibrio
1.4 lentre un par interno y el externo.

losa de hormigdn estaba colocada en la cara
inferior. Al reclamarle al constructor la bar-
baridad que habia cometido, éste le replico
muy seguro: “cuando usted quiere sostener
algo pesado, ¢lo sujeta de arriba como en la
fig. 1.3.a, 0 lo hace firmemente de abajo,
como en la fig. 1.3.b?” Aqui hubo una
intuicion y un razonamiento fisico basado en
una falsa analogia.

La sola intuicion fracasdé durante miles de
afos en dar una solucién aceptable al
problema de la ménsula.

Galileo intuyé por primera vez con claridad,
fig. 1.4, la existencia de un par de fuerzas
internas que equilibraban al momento de las
fuerzas exteriores. Imaginé un pivote en B y
una fuerza de traccién T repartida unifor-
memente en la seccidn de tal modo que:

h
T. ) pl

Probablemente la observacion de la rotura
de materiales fragiles, que una vez que se
agrietan en la cara superior continlan rom-
piendo por traccion hasta el mismo punto B,
le impidié descubrir la existencia del eje neu-
tro y de la zona comprimida. Hicieron falta
las investigaciones de Hooke (1635-1703),
Bernouilli  (1654-1705), Mariotte (1620-
1684), Coulomb (1736-1806) y otros, para
que este Gltimo llegara a dar solucion al pro-
blema de la ménsula de Galileo. En base a
todos los conocimientos anteriores fue Na-
vier (1785-1836) el que generalizd la teoria
de flexion que hoy todavia empleamos con
buenos resultados.

El anterior recorrido histérico nos muestra
gue estos cientificos comenzaron su creacion

11
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a partir de la intuicion. Pero se valieron siem-
pre de conocimientos anteriores y de sus pro-
pios razonamientos y experiencias para avan-
zar en la creacion de nuevos conocimientos
méas confiables y también transmisibles al
resto de la comunidad.

La intuicion, por ser una capacidad intima de
cada sujeto, no es transmisible. Resulta
muy dificil ensefiar a resolver intuitivamente
un problema garantizando una solucién va-
lida y confiable. Lo méas que puede hacer un
docente es poner al estudiante frente a situa-
ciones tales que le obliguen a crear intuitiva-
mente y luego razonar y verificar la validez
de lo que imagind. Esto obviamente no se
consigue a través de procedimientos mate-
maticos, ni férmulas de calculo. Pero el
entrenamiento en el proceso intuicion-razona-
miento lleva a un desarrollo de ambas
capacidades.

Hay ciertos conocimientos que son casi im-
posibles de adquirir con la sola intuicion y
experiencia de la construccion. El funciona-
miento del hormigén armado a flexion y el
papel que cumplen las armaduras de acero
es uno de ellos. Por eso se puede llegar a
situaciones como la que describiamos en las
figs. 1.2. y 1.3. El aprendizaje formal y me-
todico que realiza el arquitecto en sus estu-
dios universitarios no es reemplazable por la
sola experiencia de construir. Los déficits en
la capacitacion practica seran superados por
los golpes de los primeros errores, pero la
ausencia de conceptos basicos de la teoria
estructural no se salvaran jamas.

Conviene distinguir aqui entre la experiencia
que da la préactica prolongada de la obra y la
experimentacion.

Es natural que un constructor de hormigon
armado que ha visto la armadura de los vo-
ladizos siempre en la cara superior no llegue
a cometer el error de la anécdota anterior.
Asi también después de construir muchas
losas rectangulares apoyadas en los bordes
habra llegado a la conclusion que la armadura
va siempre por abajo. Estas generalizaciones
empiricas son peligrosas porque se toman a
modo de receta infalible. Pero las recetas son
eficaces solamente en los casos en que se
cumplen estrictamente todas aquellas condi-
ciones que le dan origen.

Una vez le ocurri6 a un excelente director
de obra, fig. 1.5, que después de verificar
la separacion, diametro y anclaje de las ba-
rras de una losa de fundacion y cuando estaba
por dar la aceptacion para hormigonar, advir-
tié gracias al codazo de un colega que la
armadura de acero estaba en la cara inferior,
0 sea, en la zona comprimida. Los operarios,
con mucha practica de obra y las mejores
intenciones habian pretendido corregir lo que
interpretaron como un error de dibujo en los
planos. No podian imaginar una armadura
en la cara superior de una losa apoyada en
los cuatro bordes. También quedé demos-
trado que cuatro 0jos ven mas que dos.

(PR REERER RN

m No siempre las losas rectangulares
1.5 | tienen que llevar la armadura

por debajo.
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La experiencia se va acumulando entonces
en forma mas o menos casual, como un sub-
producto de la actividad principal de cons-
truir. La experimentacion, en cambio, es la
observacion y medicién de hechos organiza-
dos metddicamente, repetibles, orientados a
verificar la validez de ciertos enunciados mas
0 menos generales.

[.

¢Hacia donde sera el corrimiento

1.6 | horizontal de la viga?
I G: }F‘ Ed.l i
4-':- 'H"b
— : ; o ——
Ya t "“"hT
[al
s b
L&)
Deformacioén (a) y momentos
1.7 | flectores (b).

El arquitecto comldn no es un cientifico;
generalmente no hace experimentacion. Pero
utiliza las teorias y experimentacion existente
para razonar estructuralmente y poder
verificar la validez de su intuicion.

de falsas

Sigamos con los

intuiciones.

ejemplos

Si se tiene un portico con carga asimétrica
como el de la fig. 1.6, todos aceptan que la
viga desciende, pero ya no es tan facil ima-
ginar que se producira también un corri-
miento horizontal. Si se pregunta hacia
donde serd el corrimiento, el ochenta o no-
venta por ciento diré hacia el lado de la carga;
el resto, hacia la derecha.

En estas intuiciones contrapuestas no tiene
peso la verdad estadistica. Tampoco se trata
de una decision politica en la que democra-
ticamente se ha elegido la izquierda.

Quedan otros caminos: el razonamiento es-
tructural, la experimentacion y el célculo.
Intentemos el primero.

Para evitar que el poértico se corra le agrega-
mos apoyos adicionales al nivel de la viga,
fig. 1.7.a. Todos coincidiran en que el ex-
tremo izquierdo, al deformarse, gira un an-
gulo mayor que el derecho. En todo caso,
esa conclusion es inmediata si se aplica el
método de la viga conjugada basado en los
teoremas de Mohr.

Si t. > ty la columna izquierda estd mas
flexionada que la derecha, M. > My fig.
1.7.b. El momento en la cabeza de la co-
lumna es el producto de la reacciéon horizon-
tal por la altura; en consecuencia, como la
altura es Unica, a mayor momento corres-
ponde mayor reaccion, H,> Hy.

13
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m Reacciones horizontales y verticales.
1.8

F"
C E .Hﬂ
I H
o A, = — 0

1 f

Para que se verifique el equilibrio de fuerzas
segun el eje X, es necesario que exista una
tercera reaccion Hgy, fig. 1.8, del mismo sen-
tido que Hy, tal que sumadas equilibren a H,.
Ha: Hb + Hd

Este razonamiento demuestra que el pdrtico
estd empujando sobre el apoyo D, que para
gue no haya corrimiento es necesaria la

fuerza Hg, y que si esta fuerza desaparece,
el portico se corre hacia la derecha.

Para hacer desaparecer Hy hay que cargar el
portico con una fuerza igual y de sentido
contrario, fig. 1.9, y luego superponer los
estados de carga, fig. 1.10. Ahora se cum-
plen las condiciones de equilibrio y deforma-
cion sin necesidad del apoyo adicional, y el
corrimiento es hacia la derecha.

El segundo camino es la experimentacion.
Un modelo construido con barras flexibles
y que reproduzca las condiciones de vinculo
y de carga, fig. 1.11, puede exagerar las
deformaciones como para hacerlas percepti-
bles a simple vista sin necesidad de instru-
mentos de medicion mas precisos. La res-
puesta al problema es directa, pero no puede

m Fuerza necesaria para eliminar el
1.9 | efecto del apoyo D.

| 1

prescindirse del razonamiento estructural si
se quiere obtener una explicacion general
transferible a otras circunstancias.

El tercer camino es el calculo. Se puede apli-
car cualquier método numérico de analisis
de porticos, por ejemplo el método de la
rigidez, con un planteo matricial resuelto por
un programa de computacién. Se introducen
todos los datos y se obtienen resultados nu-
méricos que representan las reacciones de
apoyo y los esfuerzos y deformaciones de
las barras. La interpretacién de esos resulta-
dos también nos dird que el pdrtico se corre
hacia la derecha. Incluso nos dara algunas
precisiones y detalles que antes no habiamos
advertido; por ejemplo que tanto el punto C
como el D experimentan un pequefiisimo
descenso, y que C desciende algo més que D.
Que los corrimientos horizontales de C vy
D tampoco son iguales. Un método de cal-
culo de este tipo tiene en cuenta el efecto de
los esfuerzos axiales en las deformaciones y
como todas las barras estdn comprimidas,
aungue no igualmente, tienen acortamientos
que explican los distintos movimientos de C
yD.
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m Deformacion final (a) y momentos
1.10! flectores (b).

Sin embargo el célculo solo, sin un control
gue haga sus resultados aceptables a la luz
de la razon, puede resultar peligroso. Un
simple descuido en la convencion de signos
del programa puede conducir a conclusiones
coherentes en si mismas pero totalmente
opuestas a la realidad; por ejemplo que el
portico se desplaza hacia la izquierda.

m Modelo cargado y deformado.
1.11

15
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Un ingeniero estudiaba unos porticos de mu-
chos pisos sometidos a fuerzas sismicas. Los
primeros resultados de la computadora le in-
dicaron corrimientos de 32Km I fig. 1.12.
Mientras el operador de la computadora tra-
taba de encontrar justificativos para aceptar
estos resultados el especialista de estructuras
intuyé rapidamente que, por tratarse de un
sofisticado programa para estructuras tridi-
mensionales habian cometido un error en la
interpretacion de los ejes X-Y-Z y las cargas
habian quedado puestas perpendiculares al
plano del portico.

Hay muchos ejemplos mas. Cualquiera que
ha experimentado que un techo inclinado,
como el de la fig. 1.13, tiende a deslizarse
hacia abajo esta tentado a intuir que los techos

m Inadvertidamente las cargas se colocaron
1.12| perpendiculares al plano del pértico.

inclinados dan “empuje” a causa de su forma,
y que los horizontales no. Sin embargo, si
se piensa en el techo horizontal de la fig.
1.14, o mas aln en el inclinado de la fig.
1.15, se ve que todos ellos tienden a deslizar
hacia la derecha. Y el techo de la fig. 1.16,
(en gué sentido se correrd? ;Seguira alguna
misteriosa curva acorde a su forma?

La creatividad consiste en la capacidad de
establecer nuevas relaciones entre hechos an-
tes inconexos. Aqui la intuicion tratd de es-
tablecer una relacion entre la inclinacién del
techo, su geometria, y su movimiento. Sin
embargo, el control del razonamiento estruc-
tural, nos estd mostrando que la primera in-
tuicion es incorrecta. En cambio, si busca-
mos relacionar la direccion de las reacciones

m Se dice que un techo inclinado da empuje en
1.13| el sentido de la pendiente.

| &
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de apoyo con el sentido del movimiento, ob-
tendremos resultados mas convincentes.

Cualquiera sea la forma y posicion de un
cuerpo, fig. 1.17, su peso P es vertical, di-
rigido al centro de la Tierra, proporcional a
la aceleracion de la gravedad y a su masa.
Como los apoyos sélo pueden reaccionar per-
pendicularmente a su plano, la resultante de
R. ¥y Ry no coincide con P, fig. 1.18, y queda
un empuje no equilibrado que produce el
corrimiento.

T Este techo es horizontal y también
1.14| tiende a deslizar.

La posibilidad de equilibrio estable de un
cuerpo rigido esta relacionada con las restric-
ciones al movimiento impuestas por los vin-
culos y no por la forma, posicién, o dimen-
sion del cuerpo.

m Ahora el empuje es contrario a la
1.15| pendiente del techo.

."hh
Ll
b
H
[
m ;Se podra relacionar el m Para el equilibrio se deben Con los vinculos dados es
1.16| sentido del deslizamiento 1.17! establecer relaciones entre 1.18! imposible el equilibrio entre
con la direccion del las fuerzas actuantes: cargas cargas verticales y reacciones.
techo?. y reacciones.




Si el frotamiento iguala a T el equilibrio es Materializacion de apoyo movil y de
1.19| posible. 1.20| articulacion.

En nuestro razonamiento hemos estado im- B
plicitamente imaginando un vinculo formado
por rodillos sobre un plano inclinado. La
realidad constructiva no es exactamente asi
porque no hay rodillos, fig. 1.19, y si las
superficies de contacto son rugosas se genera
una cierta fuerza de frotamiento. Si esta
iguala a la fuerza tangencial T el sistema esta
en equilibrio. Si la friccion no es suficiente,
gueda una componente no equilibrada y co-
mienza el deslizamiento.

La solucién constructiva es muy simple. Por
ejemplo, en el extremo A, fig. 1.20, con el
agregado de placas laterales se logra que el
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Un arco tiene reacciones horizontales aun
1.2

1/ con cargas exclusivamente vertilcales.

Hay quienes dicen que las cargas
1.23| “marchan” por dentro del arco.

/ N

plano de apoyo sea horizontal y el vinculo es
un apoyo deslizante, si se desprecia el
frotamiento. En B, el Unico perno que une la
viga con la pieza metalica embutida en el
hormigon armado, produce exactamente una
articulacion fija.

Se sabe que un arco rebajado como el de la
fig. 1.21, aln sometido a cargas exclusiva-
mente verticales, tiende a abrirse y si los
apoyos se lo impiden, se produciran no solo

Los arcos mas peraltados tienen menos
1.22

empuje.

¥

7t &

reacciones verticales, sino también las hori-
zontales Hy y Hy. También se advierte que
el arco, en vez de trabajar fundamentalmente
a flexién y corte como la viga, trabaja a
compresion. Ademas, ciertos arcos para-
bolicos o apuntados, fig. 1.22, presentan me-
nos empuje que el primero. Y entonces, fig.
1.23, ya se intuye que las cargas “marchan”
por dentro del arco y siguen su direccion
hasta el apoyo y las reacciones son tangentes
en el arrangue.

19
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(a)

Si fuera cierto que las cargas “marchan” por
1.24| dentro del arco siguiendo su direccion ninguno

de éstos tendria reacciones horizontales.

Asi es que se podria concluir, fig. 1.24.a,
como lo hemos escuchado en alguna confe-
rencia, que el arco de medio punto no da
empujes por tener tangente vertical en el
arranque. Si esto fuera verdad seria muy fécil
engafar a la Naturaleza y con solo curvar el
primer centimetro de cada arranque, fig.
1.24.b, acabariamos con el empuje horizon-
tal y también con el problema que desvel6
durante siglos a los constructores medieva-
les.

Y siguiendo en el terreno del absurdo, diria-
mos que los &rabes inventaron el arco que
da empujes hacia adentro, fig. 1.25. Mas
aun, si completamos el circulo, fig. 1.26,
ambos empujes se equilibrarian entre si y no
serian necesarias reacciones para equilibrar
las cargas. Cuando por medio del razona-
miento se llega a conclusiones tan absurdas
hay que estar dispuestos a revisar la intuicién
original.

Este concepto de la “marcha de las cargas”
es realmente intuitivo y muy atrayente no

S

(k)

El arco de herradura daria jempujes hacia
1.25| adentro!.

La magia de la “marcha” de las cargas
1.26| lograria el equilibrio de las cargas
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solo para el principiante; pero la mayoria de
las veces sélo lleva a conclusiones erroneas.
Es frecuente encontrar representaciones
como la de la fig. 1.27. Se dice que las
cargas verticales “marchan” por la losa en la
direccion X y luego por los muros hasta “lle-
gar” a las fundaciones y al terreno.

La idea de la “marcha de las cargas” tiene la
Unica utilidad de indicar cudles son las
partes afectadas por las fuerzas actuantes, es
decir, las partes deformadas. Eventualmente
las flechas pueden indicar el orden sucesivo
en gue se debe estudiar el equilibrio.

En nuestro caso:
1- Losa.
2- Muros.
3- Cimientos.
4- Terreno.

Pero contiene errores conceptuales que entur-
bian el problema en vez de aclararlo.

Esquema habitual de “marcha” de cargas.

1.27

Primero, que las cargas no “marchan” ni si-
guen ningln camino. Las cargas son fuerzas
que estan aplicadas en un cierto punto con
su direccion, sentido e intensidad y en un
determinado instante, son invariables. Las
cargas son externas a la estructura misma y
no deben confundirse con los esfuerzos
internos.

Segundo, que las flechas que marcan el “ca-
mino” de las cargas son sélo indicativas de
una sucesion y no representan los esfuerzos
internos de la estructura. ¢(Qué otro signifi-
cado puede tener una flecha curva, si las
fuerzas s6lo tienen rectas de accion?

La contradiccion es maxima en el caso de
los elementos esencialmente flexados como
en el de la losa. La representacion de la fig.
1.28 hace pensar en una barra que trabaja a
traccion y no muestra para nada los esfuerzos
de flexién y corte que se producen en el
interior.

La “marcha de las cargas” resulta totalmente
ineficaz para representar el funcionamiento
de casi cualquier estructura que no sea un
cable funicular.

E= |

Este esquema induce al error de pensar en una
1.28| barra traccionada.
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La “marcha” de las cargas no explica las
1.29| diferencias entre esos tres sistemas.

—
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En las situaciones de la fig. 1.29 la “marcha”
de cargas no acusa ninguna diferencia entre
los tres esquemas estructurales propuestos;
sin embargo el planteo del equilibrio entre
acciones y reacciones y el estudio de la defor-
macion de la estructura, permiten reconocer
grandes diferencias entre ellos. La columna
izquierda, en el caso (a) estd sometida a cor-
te, y flexion creciente hacia abajo, que pro-
duce tracciones del lado externo. En el caso
(b) tiene el mismo corte pero la flexion pro-
duce tracciones en la cara interior y es cre-
ciente hacia arriba. Ademas la columna esta
traccionada. En el caso (c) se mantiene el
corte, la flexion cambia de signo en un punto
de la parte superior de la columna, también
hay tracciones. Siguiendo esta linea de razo-
namiento se podria demostrar que el corri-
miento horizontal es minimo en (c), interme-
dio en (a) y maximo en (b).

Y si seguimos por el camino del absurdo nos
encontramos con el pértico de la fig. 1.30.
¢Qué haran las cargas en la encrucijada al
encontrarse con tres caminos posibles? ¢To-
maran totalmente hacia abajo para llegar ra-
pidamente a los apoyos? ;Seguiran por la

Carga indecisa ante una encrucijada
1.3

0| multiple.
| /‘\?

I

“Marcha” de cargas en una armadura
1.32] simple.

viga del primer nivel para chocar entre si y
anularse mutuamente, no llegando nada a los
apoyos? ¢Se desviaran parcialmente hacia
arriba alejandose de los apoyos?

El equilibrio entre acciones y reacciones, y la
deformacion que se ve en la fig. 1.31 es
mucho mas representativa del comporta-
miento del portico.

Ya que la “marcha de las cargas” no explica
los problemas de flexion, podria pensarse que
es util para aclarar el funcionamiento de los
sistemas reticulados, triangulaciones cuyas
barras rectas estdn sometidas solamente a es-
fuerzos directos de traccion o compresion.

En un caso muy simple como el de la fig.
1.32 puede entenderse que las barras incli-
nadas estan comprimidas y la horizontal trac-
cionada. Si se complica el esquema, fig.
1.33, se puede seguir admitiendo que el par
esta comprimido y el tirante inferior traccio-
nado. Pero, ¢qué significa la flecha hacia
arriba en la barra 1? ;Por qué la carga P, no
“march6” parcialmente hacia abajo? ;Se trata
en definitiva de una traccion o de una com-

presion? )
S
b
|| )
Pl
~Lr +

Equilibrio y deformacion explican el
1.31| funcionamiento del pértico.

RN

La “marcha” de cargas no sirve para explicar el
1.33| funcionamiento de una armadura compleja.
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(a) La carga solo afecta a la columna. (b) La
1.34| carga produce importantes flexiones en vigas.

F‘h‘
— -
| |
= o oz o

También se expresa en algunos excelentes
textos de estructuras la idea bastante intuitiva
de que hay que proporcionar a las cargas el
camino mas simple y directo posible para
llegar a los apoyos. El ejemplo propuesto,
fig. 1.34, es muy explicito. En (a) el Unico
elemento sensiblemente afectado por la carga
P es la columna que la recibe directamente
y trabaja a compresion. En cambio, en (b),
las flechas en las vigas no indican fuerzas
axiales, sino que todas ellas trabajan, predo-
minantemente a flexién, y en consecuencia la
estructura es mas deformable.

La palabra “camino” no es la mas convenien-
te. Es preferible decir mecanismo para equi-
librar las cargas. Mecanismo incluye no solo
la forma del nexo material entre el punto de
aplicacién de las cargas y los apoyos, o sea el
trazado geométrico de la estructura, sino
también las vinculaciones de las distintas par-
tes de la estructura entre si y con los apoyos.
Implica también el material, con su deforma-
bilidad y resistencia.

%

(b)

(a) Deformacion del mecanismo columna. (b)
1.35/ Deformacion del mecanismo vigas y columnas.
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Deformaciones y esfuerzos en una viga.
1.36

Entonces la comparacion entre ambas situa-
ciones podria hacerse buscando establecer
mecanismos posibles para equilibrar las car-
gas. Como se trata de pérticos altamente hi-
perestaticos los mecanismos son multiples.
La estructura buscard naturalmente aquél que
le produzca el menor trabajo de deformacion.

La fig. 1.35.a representa el mecanismo mas
simple y directo, también el mas eficiente,
para equilibrar la carga P: una columna tra-
bajando a compresién, con una pequefia de-
formacion d.. La fig. 1.35.b representa un
posible mecanismo isostatico. La flexién de
las vigas produce un enorme descenso dr que
se suma al inicial d.. Este trabajo adicional de
flexion, mucho mayor que el de compre-
sion, es el que hace que el sistema (b) sufra
tanto y se recomiende evitarlo *. No es un
problema de ‘“camino” méas o menos largo,
sino un problema de trabajo. Y el trabajo es

* Se puede objetar que hay otros mecanismos que aprovechando la
continuidad entre vigas y columnas pueden tener deformaciones algo
menores, pero eso no quita validez a la evaluacién comparativa entre
@y (b).

una magnitud fisica perfectamente definida,
cuantificable y objetiva, que nos permitira
hacer comparaciones de eficiencia en el ca-
pitulo correspondiente.

Por todo esto es preferible intentar una com-
prension cualitativa del mecanismo resistente
utilizando la intuicion para recurrir ordenada
y oportunamente a razonamientos estructura-
les tan simples como los que rigen el equili-
brio y la deformacion. En el caso que nos
ocupa admitiriamos el ordenamiento, losa,
muros, cimientos y terreno, equivalente a la
“marcha de las cargas”.

Las cargas de la losa estan equilibradas por
las reacciones R, y Ry, fig. 1.36. Con esas
fuerzas exteriores la losa se curva, fig.
1.36.a; se producen acortamientos y compre-
siones en las fibras superiores; alargamientos
y tracciones en las fibras inferiores; desliza-
mientos relativos entre secciones paralelas,
fig. 1.36.b, y en consecuencia, alargamiento
y traccion de una diagonal, acortamiento y
compresion de la otra.
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La representacion de la variacion de los
esfuerzos de flexién y corte puede hacerse a
través de los conocidos diagramas de las fig.
1.37.ayh.

Luego vienen los muros, fig. 1.38. Por el
principio de accién y reaccion, en la secci6n
de encuentro de losa y muro existen dos fuer-
zas iguales y de sentido contrario; una, la
reaccion del muro sobre la losa, y otra, la
accion de la losa sobre el muro, igual y de
sentido contrario a la primera. El esquema
de fuerzas actuantes sobre el muro se ve en
la fig. 1.39, con una carga en la parte supe-
rior, el peso propio repartido a lo largo del
muro y una reaccion equilibrante de la zapa-
ta. El muro se acorta, estd sometido a com-
presiones, pero podria también fallar por
pandeo antes de romperse por compresion.
Luego viene la base, fig. 1.40. Nuevamente
por el principio de accion y reaccion, la carga
B que recibe la base es la reaccion que ésta da
sobre el muro, pero de sentido opuesto. La
base es equilibrada por fuerzas reactivas
que se generan en el suelo. Ademas se de-
forma por flexién y corte.

Por ultimo, el suelo también se deforma vy
sufre tensiones de compresion y corte.

Si las vinculaciones entre el elemento hori-
zontal y los verticales fueran de distinta indo-
le, fig. 1.41, continuos o empotrados en vez
de articulados, la deformacion y comporta-
miento total de la estructura varian.

La viga, fig. 1.42.a, estd menos flexada que
antes, pero resulta comprimida por H, y Hy;
las columnas, fig. 1.42.b, no s6lo estan com-
primidas sino también flexadas y sometidas a
corte.

Momentos flectores y esfuerzos de corte de
1.37| unaviga.

o Wik

HARTCIELT T
(k)

Aplicacion del principio de accion y reaccion.
1.38

ﬂl ) li

i
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Equilibrio y deformacién del soporte. Equilibrio y deformacién de un portico.
1.39 1.41

N

3

|

R:Hfl"r R=M+Fr.

Equilibrio y deformacion de los elementos
1.42| aislados del pértico.

Equilibrio y deformacién de la base. T a t
1.40 (=)

TYYYYVITITTVTTTYIECA B

27




28

Proyecto propuesto. .
1.43

¢Puede explicar la “marcha de las cargas”
esta variacion?

Las cargas son sdlo una de las variables del
problema, pero el comportamiento de la es-
tructura depende de la relacién entre todas.

También los resultados de los calculos deben
ser examinados por la razén y la experiencia.

En un seminario taller un grupo habia elabo-
rado un disefio estructural, con su correspon-
diente modelo y calculo de resistencia, fig.
1.43. El modelo elaborado con alambre ri-
gido, representaba una cubierta de cables pre-
tensados, formada por medias cerchas Ja-
werth, con un tubo comprimido vertical-
mente al centro y apoyo en un anillo perime-
tral. La forma resultaba original y muy
agradable.

A alguien se le ocurrié razonar de la siguiente
manera: si cortamos todos los cables justo
por el arranque vemos que alli estan horizon-
tales y los esfuerzos no pueden tener otra
direccién que la del cable, fig. 1.44. Jaméas

El equilibrio es imposible porque no hay
1.44] capacidad de reaccionar verticalmente.

se obtendrd un poligono de fuerzas cerrado,
ni se verificard la ecuacion de proyeccion de
fuerzas verticales igual a cero. Se argumento
sobre el efecto del pretensado, la similitud
con una rueda de bicicleta, etc. etc. Sin
embargo, si el equilibrio no es posible, no
tiene objeto hacer ningun calculo, ni revisar
los que ya se hicieron.

En los procedimientos de calculo hay que
cuidar el cumplimiento de las hipdtesis ini-
ciales. Todas las hipdtesis son aproximacio-
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Deformacion de un pértico Hy L son
1.45| aproximadamente iguales.

+ —-

1 i
L = - “‘E“"d =
“Portico”de vigas Tabique macizo de
1.46! supercortas; equi- [1.47| igual dimension
vale a un tabique

que el portico an-
con cortes. terior.

— o e

| I;r'\n-|m\"'_".
-* /

-"' --:u:ntn

i

m Comparacién de deformaciones entre un

8| tabique macizo y un tabique con cortes,
cuando a este se le aplica erroneamente la
teoria correspondiente a la fig. 1.45.

nes y simplificaciones de la realidad, no la
realidad misma. El célculo es una herra-
mienta muy precisa, pero nunca puede obte-
nerse mas exactitud que la que tienen las
hipétesis bésicas. Por eso se debe ser muy
cuidadoso de no aplicar métodos fuera del
campo de validez de los principios que le
dieron origen.

Examinemos el ejemplo de la fig. 1.45. La
deformacién de un portico sometido a cargas
horizontales se debe fundamentalmente a la
flexion de vigas y columnas; es frecuente
despreciar entonces la influencia del esfuerzo
axial. Esto es valido cuando la longitud L es
grande con respecto a la altura H, pero va
siendo cada vez menos aceptable cuando H
crece con respecto a L.

En base a la simplificacién anterior hay va-
rios métodos para determinar los esfuerzos en
las barras y se ve que los momentos cam-
bian de signo de un extremo a otro.

Si las vigas son mas cortas resultan mas ri-
gidas, y el sistema todo se deforma menos.
Entonces podriamos llegar a hacerlas tan cor-
tas que las columnas practicamente se toquen
entre si, quedando solamente uno o dos cen-
timetros entre ellas, fig. 1.46. Esta propuesta
resulta muy atrayente cuando se trata de ga-
nar ductilidad, o sea capacidad de disipar
energia. El pdrtico con vigas supercortas, 0
tabique con rajas, puede alcanzar la plastifi-
cacion en la cabeza y pie de todas las colum-
nas. Este sistema seria mucho mas ductil que
un tabique equivalente que s6lo puede plas-
tificarse en el arranque, fig. 1.47.

En la fig. 1.48 se comparan las deformacio-
nes del tabique con cortes, estudiado como
portico, y del tabique macizo estudiado como
meénsula. Las diferencias son abismales.
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Y aqui cabe el siguiente razonamiento. Si
partimos de un tabique macizo ya deformado
por las cargas y le vamos produciendo cortes
hasta llegar a convertirlo en el otro, ¢sera
posible que a medida que lo vamos cortando
vaya retrocediendo y haciéndose cada vez
maés rigido? ¢(Puede ser que la eliminacion
de vinculos internos disminuya la deforma-
cion? En todo caso, si los vinculos suprimi-
dos no son muy importantes podra defor-
marse algo més, pero nunca menos. Cuando
la intuicién no se conforma con los resultados
obtenidos debemos volver a las hipotesis ini-
ciales. La simplificacion de despreciar la de-
formaciéon producida por el esfuerzo axial,
es valida en el pértico de la fig. 1.45, pero
en el de la fig. 1.46 la deformacion por es-
fuerzo axial es mucho mas importante que
la deformacion por flexion de cada columna.
Aqui se estd despreciando el término princi-
pal y no el secundario.

Cuando se intenta alguna extrapolacién o in-
novacion es imprescindible el control por
comparacion con otros métodos, sean de cél-
culo o experimentales.

Siempre que se formula una hipdtesis es con-
veniente preguntarse qué ocurre cuando ella
deja de cumplirse.

En un taller de arquitectura, donde se preten-
dia un trabajo interdisciplinario, un alumno
presentd una estructura reticulada para la cu-
bierta, como se ve en la fig. 1.49. El estu-
diante justificaba la forma curva de la barra
central del cordén inferior por el mejor apro-
vechamiento del espacio interior para ciertas
instalaciones deslizantes en ese nivel y fun-
damentalmente por la calidad del espacio lo-
grado que resaltaba con los quiebres del cie-
lorraso y contrastes de luz y sombra. Los

A veces, hay buenas razones para incluir una
1.49| barra curva en un reticulado.

S

1.50 -

La barra no estaria en equilibrio con esas
1.51/ fuerzas.

Y
e
A

docentes de disefio arquitectonico coincidian
en estos argumentos ;Qué podrian opinar los
docentes de estructuras? Todos ellos, en sus
clases anteriores, habian sentado la hip6tesis
de que las barras de un reticulado debian ser
rectas; algunos lo habian hecho en forma
tacita, otros en forma explicita.

Uno de ellos negd totalmente la posibilidad
de esa forma curva, justamente por oponerse
a las hipotesis iniciales. Otro, intuyendo la
presencia de la flexion en esa barra, rechazo
la posibilidad de la curva por no ser una
soluciéon “pura”. La pureza no admitia la
flexion en las estructuras clasificadas dentro
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(a) Fuerzas que la barra produce sobre la
1.52| estructura.

‘ (b) Fuerzas aplicadas a la barra recta.

L]
o~ oL
Z (]

-

(c) Las mismas fuerzas aplicadas a la barra
curva tienen una importante excentricidad.

N _~" by N

c [

Las fuerzas N que pasando por Cy D logran el
1.53| equilibrio son totalmente independientes de
la forma de la barra.

de los reticulados. El estudiante, para defen-
der su trabajo, argumenté con agudeza que
si se admitia la flexion en las vigas de un
entrepiso que estaba debajo de la cubierta en
cuestion, porqué no se podia admitir la fle-
xién en el reticulado.

Un tercero, fig. 1.50, intentd determinar la
solicitacion existente en el punto medio de
la barra a partir de acciones tangentes ala

curva, que surgirian del equilibrio global del
reticulado. Este planteo es estaticamente
erroneo, fig. 1.51, porque la barra no puede
estar en equilibrio ya que la resultante R de
las fuerzas exteriores no es cero.

Es comprensible que después de haber sen-
tido el sacudon del rechazo de ciertas hipo-
tesis generalizadas y frente a la presién de un
grupo de gente que espera una respuesta in-
mediata, se eche mano a una imagen estereo-
tipada como la del arco y la marcha de las
cargas, olvidando el mas elemental principio
estructural que es el del equilibrio.

El cuarto resolvio el problema estatico. Ad-
mitiendo que los nudos C y D son articulados
y la barra no tiene cargas, la Unica posibilidad
es que la recta de accion de la fuerza N, fig.
1.52.a, pase por C y D resultando dicha
fuerza totalmente independiente de la forma
de la barra misma. La diferencia estd en que
la fuerza N solicita a la barra recta a traccion
pura, fig. 1.52.b, y en cambio solicita a la
seccion central de la barra curva, fig. 1.52.c,
con un momento M = N.e Ademas de la
traccién N. También habra corte en las deméas
secciones.

Como habia encontrado la manera de calcu-
lar los esfuerzos en la barra sintid que su
mision estaba cumplida y que ya estaba
resuelto el problema.

Volviendo al principio vemos que la forma
de las barras no afecta para nada a la fuerza
gue actla en cada pieza para lograr el equi-
librio total. Esta es la unica conclusion util
gue puede sacarse de la informe figura de
ameba con que se representan las famosas
“chapas” de casi todos los libros de estatica
tedrica, fig. 1.53. Sin embargo, las deforma-
ciones (y tensiones) que genera la fuerza N
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L barra curva CD se disefiara para resistir
1.54| flexiones importantes

&

varian totalmente segun la forma de la pieza;
si se opta por el caracter lineal propio de una
barra es fundamental la forma de la directriz.
Ya se vio que la barra recta es la Unica que
puede quedar solicitada exclusivamente a un
esfuerzo axil (traccion o compresion). Cual-
quier otra forma (curva, quebrada, etc.) es
posible, pero a costa de soportar también
flexion y corte. Es obvio que conviene evitar
la flexion para lograr el minimo consumo de
material. Por este motivo principal casi todas
las estructuras reticulares se construyen con
barras rectas.

La hipotesis de la rectitud de las barras sélo
sirve para ayudar a lograr que los esfuerzos
sean directos y si no se cumple esa hipotesis,
sabemos que habré flexion y corte, que habra
gue dimensionar para esa solicitacion com-
puesta, que resultara otra seccién mayor y
més costosa que la de la barra recta, que el
detalle de nudo serd distinto. EIl disefiador
sera consciente, fig. 1.54, de las implicancias
estaticas que tiene pasar de una barra recta
a una curva, asi como lo es de las implican-
cias espaciales y utilitarias.

De la evaluacién conjunta de todas estas va-
riables surgird la decision final. Por supuesto
que la solucién no es Unica e indiscutible,
porque no se conoce ninguna relacion mate-

La cascara cilindrica esta libre de flexiones en
1.55| casi toda su extension; comportamiento
membranal.

En los bordes se producen flexiones;
1.56 “perturbacion”del comportamiento

SRR EEREERE.

matica que vincule un logro en la calidad del
espacio arquitectonico con el mayor costo de
una barra. Sin embargo casi todos admiten
la ventaja de los entrepisos planos y horizon-
tales, a pesar de sus inevitables flexiones;
muy pocos deben ser capaces de decidirse
por un entrepiso curvo de gran eficiencia
estatica pero practicamente inatil para el tran-
sito y permanencia de la gente.

Las hipotesis son Utiles para explicar la rea-
lidad, o algun aspecto de la realidad. Debe-
mos ser conscientes de esa finalidad utilitaria
que tienen y cuando la realidad supera nues-
tros supuestos, en vez de negar la realidad
es preferible revisar las hipdtesis y cambiar-
las cuando sea necesario.
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Ocurre en las estructuras laminares como la
de la fig. 1.55, que en la casi totalidad de
la misma se puede lograr el equilibrio con
la presencia exclusiva de esfuerzos directos
de traccion y compresion. Puede aplicarse
la teoria membranal que descarta la flexion.
Sin embargo, fig. 1.56, en la zona cercana
al apoyo se producen flexiones en la cascara

Comparacion entre cable y arco, sometidos a
1.57| esfuerzos axiles, y viga sometida a flexion.

gue habitualmente se denominan “perturba-
ciones de borde”. Pero si se le da a la cascara
suficiente resistencia para hacer frente a las
flexiones que aparezcan no habrd mayores
problemas que los que puede haber en cual-
quier entrepiso que también trabaja siempre
a flexion. En realidad no es la estructura la
gue estd perturbada sino la teoria membranal
cuyas hipotesis dejan de ser vélidas en la
zona de borde. También estaria “perturbado”
el disefiador que se negara a ver la flexion
como un hecho posible y natural, aunque no
deseable, y no estuviera dispuesto a realizar
nuevas hipotesis.

Otra idea que se procura desarrollar dentro
de la intuicion creadora es la relacion entre
la forma y el funcionamiento de una estruc-
tura. Incluso algunos autores llegan a estable-
cer grandes clasificaciones entre estructuras
resistentes por forma y estructuras resistentes
por masa o material.

La forma estructural es una de las variables
que maneja el disefiador, pero sélo una. Casi
siempre es aquella sobre la que tiene mas
posibilidades de accion y sin lugar a dudas
la mas significativa dentro del resultado ar-
quitectdnico.

El ejemplo clasico es el del cable, el arco y
la viga. Se dice que las dos primeras, fig.
1.57 a y b, son estructuras que trabajan por
forma y en cambio la viga trabaja por ma-
terial.

En realidad, lo que caracteriza al cable y al
arco es que estan solicitados exclusiva, o
fundamentalmente, por un esfuerzo axial,
traccion y compresion respectivamente. En
cambio la viga, fig. 1.57.c, esta solicitada
a flexion y corte y su trabajo de deformacion
es mucho mayor. En este caso particular, la
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diferencia de forma ha incidido en la diferen-
cia de solicitacion. Pero la solicitacion no
depende sdlo de la forma sino que depende
de las cargas y de las reacciones, y estas
Gltimas a su vez, del tipo de vinculos.

Si el arco se asienta sobre un apoyo que no
es capaz de reaccionar horizontalmente, fig.
1.58, tendra las mismas reacciones que la
viga de la fig. 1.57.c, y lo que es peor, los
mismos momentos flectores, fig. 1.57.d. Ha-
bréa perdido todo el beneficio de verse libre de
flexiones a pesar de mantener la forma.

Influencia de los vinculos. A pesar de la forma
1.58! de arco funciona como viga.

ﬁ—-lr
03_'-'
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Si se considera la accion sismica como fuer-
zas horizontales equivalentes, proporciona-
les a la masa de la construccién, se tendra
lo siguiente, fig. 1.59: el cable (a) no tiene
posibilidad de equilibrio y oscilard enorme-
mente mientras actle la carga; el arco (b)
tendra reacciones no coincidentes con la di-
reccion de arranque, habra excentricidades
y por lo tanto flexiones; la viga (c) apenas
sentira alguna traccion (o compresion) sin
flexionarse.

Si se quiere evitar que las paredes de un
sotano se flexionen tanto como se ve en la

Influencia de las cargas. Para cargas horizontales
1.59 laviga es la Gnica libre de flexiones.

(=]

Se podrian disminuir flexiones uniendo A con
1.60/ B.
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fig. 1.60 se pueden vincular los puntos Ay B
con otro elemento estructural.

Hay tres opciones posibles, fig. 1.61: el cable
(@), el arco (b) y la viga (c).

El cable es absolutamente incapaz de impedir
el acercamiento de los puntos A y B. Es lo
mismo que si no estuviera.

El arco estd totalmente flexionado y es muy
poco lo que puede hacer.

La viga estd comprimida, es muy dificil
acortarla, y resulta muy eficaz para impedir el
acercamiento de los muros de contencion del
suelo.

Todo esto nos lleva a pensar que no hay
formas estructurales que por si mismas se
comporten de una determinada manera. El
arco es una forma estructural eficiente

cuando estd solicitado principalmente a com-
presién bajo las cargas verticales de la fig.
1.57.b, empieza a sentir flexiones cuando
acttan las fuerzas sismicas horizontales, fig.
1.59.b, es equivalente a una viga cuando al
cambiar un apoyo desaparecen las reacciones
fig. 1.58, y resulta horrible-

horizontales,

(=)

La viga es la mejor forma estructural para
1.61] solucionar este problema.

mente flexionado cuando quiere impedir el
acercamiento de dos muros, fig. 1.61.b.

La viga recta, 0 una losa plana, soportan
grandes flexiones cuando las cargas son per-
pendiculares al eje, pero son muy eficientes
cuando actian coincidentemente con el gje.

Ademas cabe la pregunta: ;es que hay estruc-
turas que no tengan alguna forma o no estén
hechas de algun material?

Si todas tienen forma y material no puede
resultar este un buen criterio para diferenciar
su comportamiento. En cambio, si hay es-
tructuras que cuando se cumplen ciertas con-
diciones de vinculos y cargas trabajan exclu-
sivamente a traccion (el cable), o fundamen-
talmente a compresion (arcos, columnas,
puntales), o a flexion (vigas, losas).

Casi siempre las estructuras sometidas a so-
licitaciones axiales son mas eficientes que
las flexionadas. Por eso el disefiador procura
reducir la flexion innecesaria.

Lo que no debe olvidarse nunca es que la
solicitacion en cualquier seccion depende de
las cargas, 0 acciones, de las reacciones que
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La Casa de la Opera de Sidney presenta una
1.62! hermosa analogia formal con las velas de los

yates, pero estructuralmente no tiene nada que

ver con el eficiente comportamiento de ellas.

‘\ .
pf;@!!!!n\\‘

a su vez dependen de los vinculos, y de la
forma y geometria de la estructura. Ademas
en las estructuras hiperestéticas, las variacio-
nes de la rigidez también producen variacio-
nes en la solicitacion. Y entonces se agregan
nuevas variables como el area y el momento
de inercia de las secciones, Ademés de cierta
propiedad de los materiales conocida como
madulo de elasticidad.

Es muy facil para los arquitectos, acostum-
brados a trabajar y expresarse con formas,
caer en la tentacién de sobrevalorarlas y ol-
vidar las otras variables. Asi se dan falsas
analogias que pueden tener distintas conse-
cuencias.

La cubierta de la Opera de Sidney, fig. 1.62,
fue concebida como las velas infladas de los
yates que surcan la bahia. Las velas son

membranas soportadas por varas o cuerdas en
todo su perimetro. Sometidas a la presion
del viento, que es siempre perpendicular a
la superficie, adoptan una forma curva que
les permite trabajar exclusivamente a la trac-
cién, como corresponde a una tela 0 membra-
na. Si se invierte la carga, la misma forma
trabajaria exclusivamente a compresion y po-
dria construirse una delgada cascara de hor-
migon.

Sin embargo, para la accion exclusiva del
peso propio, la vela cae como muerta, se
arruga y pierde no solo su forma sino también
su gracia. El peso de la tela es insignificante
frente a la accion del viento y es esta Gltima
la que en definitiva proporciona la forma
inflada.

En una cascara de hormigon su peso es la
carga principal y esta dirigido verticalmente
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hacia abajo y no perpendicularmente a la
superficie. EI cambio de sistema de carga
induce grandes flexiones impidiendo el tra-
bajo membranal. Por otra parte, los cables
del borde de la vela pasarian a ser elementos
comprimidos muy robustos, con lo que se
perderia el aspecto de membrana. Eliminar
esos bordes significa modificar las reaccio-
nes de apoyo y también todo el comporta-
miento interno de la estructura.

Para conservar la apariencia exterior de vela
se descartd la idea de cascara y se construye-
ron una serie de arcos de hormigdn pretensa-
do, resistentes a la flexion, que soportan una
cubierta intermedia.

Se podria hablar de una analogia poética,
mas que de una analogia mecénica, como
pudo haber parecido al jurado del concurso.

Oficinas de Dorman Long. Idea estructural
1.63| que da origen a los contrafuertes.

R

—

2
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La decision de llevar adelante la construccion
de una analogia poética requirid una inver-
sion diez veces mayor que la prevista, la
creacion de una loteria oficial para su finan-
ciacion, varios afios de atraso en la ejecucion
y una crisis politica que produjo un cambio
de gabinete en Nueva Gales del Sur.

Es comudn la aparicion de estas falsas analo-
gias estructurales, que son exclusivamente
formales, ain entre famosos arquitectos. En
las revistas de su época aparece como idea
estructural del edificio de oficinas de Dorman
Long, proyecto de James Stirling, el es-
guema de la fig. 1.63. Se trata de un cuerpo
inclinado que se apoya sobre uno vertical y
tiende a voltearlo. Para evitar el vuelco se
colocan las torres que a modo de contrafuer-
tes, equilibran los empujes horizontales.
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Vinculos correspondientes a la idea original.
1.64| Pero los edificios no son como libros
apoyados.

{=)

La analogia seria valida, fig. 1.64, si se tra-
tara de tres libros apoyados sobre una mesa,
en los que el peso y dimension del tercero
(contrafuerte) son necesarios para que el em-
puje H y el peso V den una resultante que
caiga dentro de la base y no haya vuelco.

En la construccion real a nadie se le ocurriria
unir los sectores con un vinculo deslizante,
gue ademas de perjudicial seria muy dificil de
realizar. El esquema estructural, fig. 1.65, es
el de un pértico con uniones rigidas entre
barras que configuran un sistema estable. Por
efecto de la asimetria habrd deformaciones
elasticas horizontales que de ningin modo
comprometen el equilibrio ni necesitan de las
torres.

Esta vez la idea estructural equivocada no
trajo ninguna consecuencia desagradable
porque el comportamiento real es mucho mas
eficiente que el supuesto inicialmente.

De todos modos, siempre es conveniente re-
cibir la informacion de las revistas con sen-
tido critico, porque es frecuente que aparez-
can datos que no se corresponden con lo que
en definitiva es la obra.
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Sistema aporticado realmente construido. El
1.65/ mecanismo es totalmente estable y no

necesita contrafuertes.
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T
® SINTESIS Y CONCLUSIONES

El comienzo de cualquier actividad creadora
reside fundamentalmente en la intuicion.
Pero ya se ha visto que muchas veces la
intuicion sola puede llevar por mal camino
y requiere ayuda del razonamiento. En mate-
ria estructural el razonamiento tiene que estar
basado en principios fisicos verificados expe-
rimentalmente y que pueden ser cuantificados
mediante célculos.

Con un mutuo control entre intuicion, razo-
namiento y célculos relativamente sencillos
se puede llegar a disefiar estructuras, a com-
prender y exponer su comportamiento glo-
bal, y a justificar su factibilidad. Los detalles
y célculos finales pueden requerir de especia-
listas.

Es necesario basarse en la mecénica estruc-
tural para llegar a soluciones naturalmente
buenas; pero como la estructura es solo una
parte de la construccién, muchas veces las
decisiones estructurales reconocen influen-
cias que exceden lo simplemente estatico.
También es cierto que las decisiones pura-
mente estaticas tienen consecuencias que van
mas alla de la mera funcién de sostener. La
estructura puede ser protagonista en la gene-
racion y calificacion de los espacios arquitec-
tonicos, como se verd en las obras realizadas
en el capitulo ocho.

Estaticamente la estructura es un conjunto
de cuerpos vinculados entre si; recibe accio-
nes, o cargas que deben poder ser equilibra-

das por las reacciones y por eso impedir cual-
quier movimiento de traslacion o giro. Este
equilibrio debe ser estable, es decir que pe-
guefias acciones pueden producir pequefios
cambios pero no grandes transformaciones en
la geometria original. El conjunto de fuer-
zas (cargas y reacciones) produce cambios a
la geometria inicial (corrimientos y giros)
gue dependen de la rigidez y que deben ser
compatibles con el correcto funcionamiento
de la obra. Ademas, las fuerzas exteriores
solicitan a las secciones del material consti-
tuyente produciéndole deformaciones (alar-
gamientos, acortamientos, deslizamientos)
que pueden llegar a romperlo o agotarlo de
tal manera que sobrevenga el colapso.

El disefiador buscard combinar todas estas
variables para lograr mecanismos eficientes,
es decir, que sean capaces de lograr los ob-
jetivos propuestos con el menor trabajo posi-
ble. Esto redunda en economia.

Existe un importante grado de incertidumbre
en la evaluacion de las acciones y de las
propiedades de los materiales. Por eso siem-
pre habrd una cierta probabilidad de fallos
estructurales y la seguridad de la obra nunca
es absoluta.

Estos dltimos pérrafos resumen los conceptos
fundamentales que hacen al comportamiento
de una estructura y daran origen a los capi-
tulos siguientes.
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2 EL EQUILIBRIO ¢ LOS VINCULOS

Hay _mUChaS partes de _u_na construc_cic')n qu_e Distintos tipos de equilibrio. Esquema tedrico.
se disefian para permitir su propio movi- 2 1 | (a)estable.

miento como puertas, ventanas, etc. Otras,
no sélo se mueven, sino que producen movi-
mientos de personas y €osas, COMO ascenso-
res, escaleras mecanicas, ventiladores, bom-
bas, etc.

sistente estd destinado a permanecer siempre
en una situacion de reposo que decimos de
equilibrio estatico.

Sin embargo, lo que llamamos estructura re- t

En fisica se habla de tres tipos de equilibrio:
estable, indiferente e inestable. Se lo repre-
senta por la situacion de una esfera sobre
distintas superficies, fig. 2.1.

(b) indiferente.

En el equilibrio estable una pequeia altera-  swmm————e————" . ——
cion de las fuerzas con respecto a la situacion ' ' )

original, produce s6lo un pequefio corri- 1

miento y al finalizar la alteracion, se vuelve

a la posicion original. Ese proceso puede

repetirse tantas veces como se quiera.

En el equilibrio indiferente una alteracion, (¢) inestable.
por breve que sea, produce un corrimiento
gue no se recupera, quedando en una posicion
final distinta de la inicial.

En el equilibrio inestable, cualquier peque-
fiisima alteracion destruye el equilibrio T
siendo imposible su recuperacién, al menos

dentro del entorno considerado.
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Un pértico como el de la fig. 2.2.a es un
sistema estable porque admite cualquier con-
junto de cargas en el plano y siempre lograra
el equilibrio. EI mismo pértico, colocado en
una pista de hielo como lo muestra la fig.
2.2.b, estard en equilibrio s6lo con cargas
verticales; cualquier componente horizontal
produce un corrimiento, pero al desaparecer
vuelve a otra posicion de equilibrio; es una
situacion de equilibrio indiferente. En cam-
bio la construccion de la fig. 2.2.c es un
tipico caso de equilibrio inestable. Una vez
gue comienza la transformacion geométrica
no hay manera de detenerla.

Es dificil que en la practica del disefio estruc-
tural se presenten problemas con el equilibrio
indiferente. Pero si hay que ser muy cuida-
doso con la inestabilidad del equilibrio y ase-
gurarse que siempre lo propuesto se encuen-
tre en situacion de equilibrio estable.

En realidad, los cuerpos construidos son en-
tidades tridimensionales y los movimientos
que hay que impedir se dan en el espacio.

Cualquier corrimiento puede ser descom-
puesto segln tres direcciones del espacio, X,
Y, Z.

Se puede asegurar que no hay ningdn corri-
miento si, y s6lo si, no lo hay en ninguna de
las tres direcciones de referencia.

Igualmente, cualquier giro en el espacio
puede descomponerse en tres giros segun los
planos XY, XZ,e YZ.

Para asegurar el total equilibrio serd necesa-
rio y suficiente lograr que no se produzca
ninguno de los seis movimientos anteriores.
Esto explica por qué muchas veces se habla
de los seis grados de libertad, o seis posibi-

Distintos tipos de equilibrio. Ejemplos

2.2 | précticos.
(a)estable.

(b) indiferente.

--
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‘ (c) inestable.
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Las seis posibles componentes del movimiento
.3 | de un cuerpo en el espacio.

ZA

D) (v

5

lidades de movimiento de un cuerpo en el
espacio.

Sin embargo, por razones de simplicidad,
casi siempre se prefiere descomponer cual-
quier accion espacial y estudiarla paso a paso,
por sus proyecciones sobre cada uno de los
tres planos de referencia, XY, XZ, YZ.

Esto se justifica especialmente cuando los
elementos constitutivos de la estructura tales
como muros, losas, pérticos, arcos, etc., son
aproximadamente planos. Estos elementos
constructivamente planos deben ademaés te-
ner todas las fuerzas actuantes también en el
mismo plano. De esta manera, la estatica se
dedica al estudio del equilibrio de sistemas
planos, pero no debe olvidarse que el con-
junto es siempre espacial.

Dentro de cada plano, por ejemplo el X-Y,
las posibilidades de movimiento son sola-

Las tres posibilidades componentes del

2.4 | movimiento en un plano.
Y A
.
Y
R
e S
i
—
X

mente tres, dos de traslacion y una de
rotacion.

Para asegurar el equilibrio debe lograrse que
las tres componentes del movimiento sean
cero.

Como los corrimientos son producidos por
fuerzas y los giros por momentos, deberd
asegurarse que todos sean nulos y esto se
expresa de la siguiente manera:

SX = 0 (suma de proyecciones de fuerzas
sobre el eje x).

SY = 0 (suma de proyecciones de fuerzas
sobre el eje y).

SM = 0 (suma de momentos).

Estas son las tres ecuaciones fundamentales
de la estatica y son la base de todo razona-
miento que haga al equilibrio plano.
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El equilibrio se debe cumplir en el conjunto y
.5 | en todas las partes.

Hay que tener en cuenta que en cualquier
estructura, de la mas simple a la mas comple-
ja, el equilibrio debe cumplirse para el con-
junto y para todas y cada una de las partes.

Equilibrio de un cuerpo aislado.
2.6

Por ejemplo, en la torre Eiffel, se verificara el
equilibrio desde el conjunto, fig. 2.5.a, hasta
el ultimo remache, fig. 2.5.b.

A pesar de la contradiccion preferimos seguir
hablando del equilibrio de cuerpos en el pla-
no; muchos autores hablan de chapas redu-
ciendo la tercera dimension perpendicular al
plano considerado.

En el caso de cuerpos aislados o libres, fig.
2.6, el equilibrio es una cuestion de las fuer-
zas actuantes, que obviamente deben cumplir
las tres condiciones fundamentales.

Pero si cambia una sola de las fuerzas perma-
neciendo las otras constantes, se rompe la
situacion de equilibrio. Los elementos es-
tructurales no son nunca cuerpos libres sino
gue estdn vinculados a otros elementos es-
tructurales, y asi sucesivamente hasta llegar
al terreno de fundacion. Asi nace la idea de
vinculo, o apoyo, como elemento capaz de
impedir determinado movimiento del cuer-

po.
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Los distintos tipos de vinculos se diferencian
.7 | por su capacidad de reaccionar e impedir
movimientos.

(k)

A partir de este instante se deben distinguir
dos tipos de fuerzas, las acciones y las reac-
ciones de apoyo. Las acciones dependen de
factores externos a la estructura: atraccion
de la gravedad, viento, usuarios, equipos,
etc. Los vinculos deben ser tales que permi-
tan que, para cualquier combinacion de ac-
ciones, aparezcan reacciones de apoyo que
logren el equilibrio.

Los vinculos se caracterizan por la, o las,
restricciones que imponen al movimiento.

Los vinculos cléasicos son los de la fig. 2.7.
El primero, articulacion movil, impide sola-
mente movimientos perpendiculares al plano
de apoyo y para lograr el equilibrio la reac-
cion sdlo podra tener esa direccion y pasar
por el punto A. Cualquier componente para-
lela al plano de apoyo produciria un corri-
miento. Cualquier excentricidad con res-
pecto al punto A produciria un giro.

El de la fig. 2.7.b representa una articulacién
fija. Para impedir los movimientos en cual-
quier direccion, el apoyo debe ser capaz de

reaccionar también en cualquier direccion.
R, podré tener entonces componentes en las
dos direcciones de referencia. Lo que no
puede tener es excentricidad, ya que si la
hubiera se produciria un giro con respecto al
punto A.

El apoyo de la fig. 2.7.c es un empotramiento
e impide cualquier movimiento y giro. La
reaccion puede tener cualquier direccién y
ademéas aparecerd un momento reactivo, 0
lo que es lo mismo, la reaccion serd excén-
trica con respecto al punto A.

Estos vinculos son abstracciones representa-
tivas de la realidad, pero no la realidad mis-
ma. Es imposible construir un apoyo desli-
zante como el de la fig. 2.7.a en el que no
haya frotamiento segln el plano de apoyo de
los rodillos. Lo que ocurre es que cuando
una de las restricciones al movimiento es
muy débil y la consiguiente reaccion muy
pequefia, simplificamos nuestro esquema Yy
admitimos que no hay restriccion y que la
reaccion es nula.
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Faja de losa apoyada sobre dos muros.

8

Veamos algunos casos concretos. Considere-
mos una de las fajas de la losa que cubre la
construccién de la fig. 2.8. La representacion
plana de la faja de losa y de los muros M;
y M, se ve en la fig. 29. Como no hay
continuidad, ni empotramiento de los muros
en la losa ni en los cimientos esos vinculos
pueden considerarse articulaciones y se llega
al esquema estatico de la fig. 2.10.

Este mecanismo asi representado es inesta-
ble. Cualquier fuerza H produciria una trans-
formacion geométrica imposible de detener.

Sin embargo la losa misma esta impedida de
moverse horizontalmente por la restriccién
del muro M. Esta restriccion debe aparecer
como un apoyo adicional seguin se ve en la
fig. 2.11.

Si se estudia entonces la losa se la representa
simbd@licamente como en la fig. 2.12, con
un apoyo mavil y uno fijo.

Como no hay ninguna razon especial para
que el apoyo fijo sea el de la derecha, o al
revés, se podria usar la simbologia de la fig.
2.13, algo més analitica pero también mas
insolita.

Los muros sélo pueden reaccionar
verticalmente.

EEER

bo

El sistema visto aisladamente en ese plano

2.10| vertical resulta inestable.

I
L

Lalosay el muro M, impiden el movimiento

2.11| horizontal y completan la estabilidad del
sistema.

- LOSA,

M,
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Representacion simbolica de los vinculos.
A2

Fay el

M, My oL+ M,

La fuerza H necesita reaccionar en M, yM, para
.14 evitar rotaciones, ademas de en M, para evitar
traslaciones.

£=3

M,

i+ M
=L
M,

Representacion simbdlica plana de un
.15 fendmeno tridimensional.

Otra representacion de los vinculos.
2.13

L+ ?-15

En realidad, para equilibrar la fuerza H sobre
la losa, no basta la reaccién de Ms, ya que
como tienen un brazo d, no hay equilibrio
de momentos. Faltan reacciones en M; y M,
gue generen un momento equilibrante. De
este modo el esquema definitivo seria el de
lafig. 2.14.

Lo importante es que el equilibrio del plano
vertical ABCD que contiene al eje de la faja
de losa en estudio no puede hacerse en forma
aislada. Son fundamentales para evitar movi-
mientos horizontales el plano de la losa y los
planos M;, My, y M, fig. 2.15.

Las representaciones planas son muy Utiles,
pero no debe olvidarse nunca que el equili-
brio es realmente espacial y que ciertos efec-
tos sobre un determinado plano provienen de
la accion conjunta de otros planos a él conec-
tados.

Volviendo a las figs. 2.8, 2.9 y 2.10, se ve
que alli se hizo la hip6tesis que un muro
vertical es absolutamente incapaz de equili-
brar fuerzas no verticales. Esto no es estric-
tamente cierto. Cualquier muro tiene un
cierto espesor y aungue no sea capaz de re-
sistir ningin esfuerzo de traccién, no comen-
zara el vuelco del muro mientras la resultante
de las cargas todavia pase por dentro de la
seccion.
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La capacidad de resistir fuerzas horizontales es
A

6! proporcional al espesor de los muros.
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Representacion simbolica del equilibrio estable
7| dentro de un entorno variable.
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Deformacion de un bloque de neopreno
.18 utilizado como apoyo.

Si los muros son de gran espesor, en relacion
a la altura, seran capaces de resistir fuerzas
horizontales importantes, como en la fig.
2.16.a. A medida que aumente su esbeltez,
figs. 2.16.b y c, su capacidad de generar
reacciones perpendiculares a su plano iré dis-
minuyendo y tendera a cero. La proporcion
de los muros de la construccion actual se
acercan méas a los de la fig. 2.16.c, y por
eso pueden considerarse como apoyos mo-
viles. En esos casos hay que disefiar el me-
canismo que provea la restriccion faltante.

Se ve entonces que el equilibrio puede ser
estable dentro de ciertos limites y pasar luego
a ser inestable.

Las situaciones de la fig. 2.16 podrian repre-
sentarse con las analogias de la fig. 2.17.

El sector E representa el entorno dentro del
cual puede moverse la esfera estando en equi-
librio estable.

La cuspide de la curva, I, representa la situa-
cion limite de equilibrio inestable y fuera del
sector E, el equilibrio es imposible.

En estos casos, la estabilidad del equilibrio
no es absoluta, sino relativa. Debera veri-
ficarse que el sector E de la fig. 2.17 sea

suficientemente amplio. O bien, en la fig.
2.16, que las fuerzas reactivas equilibrantes,
"/, + 1, superen suficientemente a la ma-
xima accion horizontal desequilibrante que
se prevea. La relacion entre los efectos equi-
librantes y los desequilibrantes se denomina
seguridad del equilibrio, y sobre ellos am-
pliamos en el capitulo dedicado a la seguri-
dad.

Durante el siglo XIX, cuando se aplicaron
por primera vez en gran escala los conoci-
mientos de la Estatica y la Resistencia de
Materiales, se construyeron importantes
obras en las que se procurd lograr de la ma-
nera méas perfecta posible los distintos tipos
de vinculos.

De este modo se podian aplicar con tranquili-
dad las hipdtesis de giros o corrimientos li-
bres.

En la actualidad se utilizan ciertas disposicio-
nes constructivas mas simples y que resultan
suficientemente aproximadas. Por ejemplo,
las placas de neopreno, combinadas con cha-
pas metalicas.

Un bloque de neopreno, por su relativamente
bajo modulo de elasticidad, es capaz de de-
formarse como se ve en la fig. 2.18.
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Placas de neopreno con chapas metalicas. Se
.19/ impide el acortamiento y se permite el
corrimiento.

=

G

Detalle de articulacion plastica en hormigén
.20| armado.

El descenso de la seccion de apoyo es consi-
derable por el efecto de expansion lateral que
sufre el blogue de neopreno. Para disminuir
la expansion se puede colocar un refuerzo
horizontal intercalando placas de neopreno
y chapas metdlicas, fig. 2.19. Asi se evita
el asentamiento sin impedir la deformacion
lateral.

En otros casos se recurre a placas de teflén
sobre chapas de acero inoxidable pulido, con
un coeficiente de friccion muy bajo, que per-
miten un facil deslizamiento.

En las estructuras de hormigén armado se
recurren a otras soluciones, fig. 2.20. Una
reduccién importante de la seccién hace que,
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Materializacion de distintos tipos de vinculos 'y
.21/ su representacion.

b

Vinculacion entre losa de hormigon y
22| mamposteria.

bajo un momento relativamente pequefio, se
plastifique y pueda girar un angulo del mismo
orden de magnitud que el giro de una articu-
lacion perfecta. La seccién remanente y la
armadura especial de esa zona, deberan ser
tales que impidan los movimientos tangen-
ciales y axiles, es decir que resistan el es-
fuerzo de corte y el normal.

Los apoyos directos de vigas de madera o
metalicas sobre muros de mamposteria sue-
len considerarse como articulaciones.

Si el detalle constructivo y el muro mismo
impiden los corrimientos horizontales, sera
practicamente una articulacion fija, como el
apoyo central de la fig. 2.21.

Si falta el anclaje, o si por la esbeltez del
muro no es posible impedir el movimiento
horizontal de la viga, se considera una articu-
lacién movil.

Las losas de hormigén armado también se
consideran con posibilidad de giro en su
apoyo sobre la mamposteria. Son las articu-
laciones de la fig. 2.22.
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Los muros de gran espesor producen algin
23| empotramiento y hace falta armadura superior

para evitar grietas.

l

s

Cuando la entrega de la losa dentro del muro
es importante y mas aun si el muro esta car-
gado superiormente, la posibilidad de giro
se ve limitada. Los momentos de apoyo no
son nulos, tienden a producirse grietas en la
cara superior de la losa, como se ve en el
apoyo izquierdo de la fig. 2.23. Para evitarlas
se recurre a disposiciones constructivas como
la del apoyo derecho. Sin embargo, el empo-
tramiento sigue siendo débil y para el com-
portamiento general se prefiere la hipGtesis
del apoyo articulado.

Lo mismo ocurre en el apoyo de losa sobre
viga de hormigon armado, como se ve en
la fig. 2.24. Es muy dificil que la viga tenga
suficiente rigidez torsional como para impe-
dir el giro extremo de la losa.

En sintesis, los apoyos son los elementos
constructivos capaces de generar fuerzas
reactivas tales que, actuando sobre la estruc-
tura a través de los vinculos, se oponen a las
fuerzas activas, logrando de ese modo el
equilibrio. Acciones y reacciones son todas

Las vigas de poca rigidez torsional representan
2.24| débiles empotramientos y se los desprecia.
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(a) Laresultantede R,y R, esP’. (b)Lade Py
R,esR..

22g

La resultante de todas las fuerzas que ejerce la ~ TU€rzas exteriores al cuerpo, y para que haya

mano sobre el lapiz no puede ser otra que P’,
para que haya equilibrio.
ll‘

equilibrio la resultante de las acciones y la
resultante de las reacciones deben ser dos
fuerzas de igual intensidad pero de sentidos
contrarios, para que no haya corrimientos, y
ademés tener la misma recta de accion, para

T JUE N0 haya giros.

rl

La experiencia docente indica que esta idea,
muy facil de entender en abstracto, no resulta
de tan facil transferencia cuando se trata de
aplicarla a estructuras ain bastante simples.

Si se pregunta cual es la resultante de R, y
Ry, fig. 2.25, no se debiera demorar un ins-
tante en darse cuenta que es P, igual y
opuesta a la carga P. Del mismo modo la
resultante de P y Ry sera R’ fig. 2.25.b.

Si se pide a alguien que con los ojos cerrados
sostenga un lapiz, y se le pregunta qué fuerza
estd haciendo con la mano, dificilmente se
dé cuenta que es P'. Aln con los ojos abier-
tos, la respuesta correcta no es intuitiva,
fig.2.26.
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En la fig. 2.27 tenemos un pesado semé&foro
sostenido por un poste muy liviano empo-
trado en el suelo, debajo de la vereda. La
resultante de las fuerzas reactivas que se de-
sarrollan en el apoyo A no tiene otra posi-
bilidad que ser P'. Esto puede dejar perplejo
al caminante que pasa debajo del seméaforo
y no siente nada, fig. 2.28.

Lo que ocurre es que el poste, Ademas de
tender a hundirse en el suelo, tiende a girar,
fig. 2.29, y aparecen fuerzas reactivas del
suelo, Hs en la parte superior, H; en la parte
inferior.

La resultante de V y H; es una fuerza incli-
nada F. La resultante de F y Hs es P' y esta
aplicada en la interseccion de F y H.

Otra forma de representar la reaccién de
apoyo es la fuerza V, pasando por A y un
momento M = P.d, fig. 2.30. Este momento
es imprescindible para impedir el giro que
trata de impulsar el par de fuerzas P y V,
separadas con un brazo d.

Hay muchas formas de sostener el mismo
seméaforo. En todas ellas la resultante de las
reacciones es siempre P', de igual intensidad,
de sentido contrario, y con la misma recta de
accion que P, figs. 2.31, 2.32, 2.33.

Las situaciones de equilibrio de las estructu-
ras son entonces aquellas en las que el con-
junto de fuerzas actuantes no produce ningun
movimiento de traslacién, ni de rotacion.

La resultante de todas las fuerzas reactivas del
2.27| terreno sobre la base del poste tiene que ser P’.

r

| S

I-

El caminante no siente nada...mientras no falle
2.28 la base.

—_a
T

Las reacciones H,, H, y V dan como resultante
2.291 P".
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Otras formas equivalentes de representar las

.30/ reacciones.
l.ﬂ lF

4

* M=P. d LE
]
V=P Pt

= Lo
e R Ry
R
oem—
Las reacciones de la viga generan P’. Las reacciones V,y M equivalen a P’.
.32 2.33
-
M
JF' M, ‘
= .
] R, Vd.T IF-
| ———— T 1
tﬁn ‘EFI ‘ Ry = i

57




58

Las ecuaciones de equilibrio son suficientes
.34/ para determinar las reacciones de apoyo en esta
estructura isostatica.
v’

De todas la fuerzas, el conjunto de las accio-
nes se determina en primer lugar por medio
del llamado andlisis de cargas. Fijados los
vinculos y sus posibles reacciones en funcion
de los movimientos que impiden, se estable-
cen relaciones entre las fuerzas a través de las
ecuaciones fundamentales del equilibrio:

SX=0
SY=0
SM=0

eligiendo las que presenten menos trabajo
para su solucién.

En la fig. 2.34 se ve que la ecuacion de
equilibrio de momentos con respecto al punto
A permite determinar R, facilmente por ser
la Unica incAgnita de la misma.

(=)

= *ﬁ‘r* 2
I S

La viga continua (a) es hiperestatica y aunque
2.35| pierda una restriccion en (b), (c), (d), sigue
permitiendo el equilibrio.

SM_, = 0 permite determinar V..
SX = 0 permite determinar H,.

Este es un tipico caso de una estructura isos-
tatica. Las restricciones al movimiento im-
puestas por los apoyos son justamente las
imprescindibles; si faltara alguna, el sistema
dejaria de estar en equilibrio, al menos en
equilibrio estable. Pero hay casos en que los
vinculos son mas que los estrictamente nece-
sarios, por ejemplo vigas continuas, emparri-
llados, porticos, arcos, etc.

La viga continua de la fig. 2.35.a tiene cuatro
restricciones al movimiento, cuando son so-
lamente tres las imprescindibles. Podria su-
primirse cualquiera de las restricciones ver-
ticales y el sistema sigue siendo estable, figs.
2.35.b, ¢ y d. La restriccion horizontal del pri-
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ﬂ (b), (©), (d).
35

La reaccion hiperestatica R, es la fuerza justa
.36 paraanular la deformacion d,,

=ty
|

(=)

mer apoyo no puede eliminarse porque pasa-
ria a ser inestable; no habria equilibrio si la
carga tiene alguna componente horizontal.
Esta es una estructura hiperestatica. Por
supuesto que las reacciones de apoyo son
distintas en todos los casos y la deformacion
de la estructura también.

En las situaciones isostaticas no habiamos
mencionado la deformacion de la estructura
porque no tenia influencia en el equilibrio.
Por eso también puede admitirse, en primera
instancia, la existencia de los hipotéticos
cuerpos rigidos que manejan los textos de
estatica.

En las estructuras hiperestaticas es impres-
cindible tener en cuenta la deformacion del
cuerpo. Aparecen condiciones de deforma-
cion que sumadas a las tres condiciones de

(k)

R SR
T L

(=}
equilibrio estatico en el plano, brindan las

ecuaciones necesarias y suficientes para de-
terminar la totalidad de las reacciones.

En la fig. 2.36 vemos la deformacion corres-
pondiente a la viga de la fig. 2.35.a. Si se
quitara el apoyo central, 0 sea si R, = 0, la
deformacion seria la de la fig. 2.36.b.

Si en lugar del apoyo B se aplicara una fuerza
creciente F, dirigida hacia arriba, fig. 2.36.c,
se produciria una flecha d menor que dy. En
el instante en que d llegue a ser igual a cero
se habra vuelto al caso real de la fig. 2.36.a
y F, serd la reaccion hiperestética R, Dicho
de otra manera: Ry, es la fuerza que produce
una flecha -d, a la viga de la fig. 2.36.b.
Esta es la condiciéon de deformacién que su-
mada a las condiciones de equilibrio permite
resolver el problema.
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En las estructuras isostaticas el descenso de un
.37! apoyo no modifica las reacciones ni las
solicitaciones.

isostéticas,
Unica posibilidad de equilibrio, son de mas
facil comprension y resolucion. Tienen tam-
bién la caracteristica de que los movimientos
de los apoyos, que siempre se producen por
deformacioén del suelo, no afectan a las reac-
ciones, fig. 2.37.

Las estructuras por tener una

En cambio, en una estructura hiperestéatica, el
descenso de un apoyo puede producir cam-

En una viga continua (hiperestatica) un
2.3

8| descenso de apoyo cambia las reacciones y
solicitaciones.

—

. o Ja
L
=

Lf R, .
£ f!«:'ﬂ Lm_

(b}

bios sustanciales en las reacciones y en con-
secuencia en la deformacion y estado tensio-
nal de la totalidad de la estructura. En la fig.
2.38 se ve una viga continua en la que se
supone un descenso del apoyo C. Esto im-
plica una disminucién de R¢; podria anularse
también.

Cuando los movimientos de los apoyos pue-
den llegar a ser importantes y de dificil esti-
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Fom—

La estructura hiperestatica (b) posee
2.39| mecanismos alternativos que impiden, o al

menos retardan, el colapso.

(=)

{&)

macion, las estructuras isostaticas son mas
predecibles en su comportamiento final.

Sin embargo, la capacidad que tienen los
sistemas hiperestaticos de lograr diferentes
mecanismos de equilibrio para idénticas car-
gas, les permite adaptarse a ciertos fallos
locales y subsistir en condiciones extremas.

La rotura de una seccion de una viga simple-
mente apoyada (isostatica) separa a la estruc-
tura en dos sectores sin posibilidad de equi-
librio, fig. 2.39.a. El resto de las vigas del
puente ni se enteran del desastre.

La rotura de un tramo de viga continua (hi-
perestatica) fig. 2.39.b, divide a la estructura

en dos vigas con sendos voladizos que estan
en condiciones de lograr el equilibrio de la
carga. Los tramos vecinos resultan también
sobrecargados de una manera inusual, pero
han evitado el desastre.

La buena préctica constructiva acostumbra a
dar cierto grado de hiperestaticidad ain en
las construcciones isostaticas, para evitar co-
lapsos en casos extremos. La existencia de
mayor cantidad de restricciones que aquellas
estrictamente indispensables permite la apa-
ricion de mecanismos resistentes alternati-
VOS.
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Tambien en estructuras isostaticas como esta
40| losa, es recomendable disponer de mecanismos
alternativos.

(<)

Una losa armada con viguetas paralelas y
apoyada sobre dos muros es un sistema isos-
tatico, fig. 2.40.a. Cada vigueta es en si
misma isostatica. Si todas ellas estan igual-
mente construidas y cargadas la deformacion
del conjunto es cilindrica y el nervio de repar-
ticion permanece indeformado e inactivo,
fig. 2.40.b.

Pero si una de ellas sufre una deficiencia
constructiva, o recibe una sobrecarga excep-
cional, se deformaria mucho maéas que las
otras, fig. 2.40.c. El nervio de reparticion
actuaria como un apoyo adicional, deforma-
ble, pero apoyo al fin y al cabo, fig. 2.40.d.
La vigueta en cuestion se vera beneficiada.
Por supuesto que las viguetas vecinas se ve-
ran sobrecargadas y la reaccion del nervio
R, seré para ellas una carga adicional.

La posibilidad de distribuir entre varias vi-
guetas el efecto de la carga concentrada, o
el error constructivo, evita dafios locales y
beneficia a la estructura en general.

Es muy frecuente que en toda estructura exis-
tan algunos mecanismos redundantes que re-
sultan tiles aunque no imprescindibles. Si
su efecto es secundario con respecto al me-
canismo principal se suele prescindir de ellos
durante el andlisis, solo por simplicidad.
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Cap 1

T
® SINTESIS Y CONCLUSIONES

Las estructuras arquitectonicas son cuerpos Para que no haya giros es necesario que el
en el espacio y el equilibrio es siempre un  momento de la resultante con respecto a
hecho tridimensional. cualquier punto del plano sea nulo.

o . ... Analiticamente seria:
Por simplicidad, suele analizarse el equili-

brio en una sucesion de planos, que en sin-

tesis reconstituyen el espacio. SM=0

El equilibrio del cuerpo depende exclusiva- Cuando la cantidad y tipo de vinculos son
mente del conjunto de fuerzas exteriores que tales que brindan las restricciones estricta-
sobre €l actue, independientemente de la for-  mente indispensables para lograr el equilibrio
ma, el tamafio o el material constitutivo del estable del cuerpo, se dice que es una estruc-
cuerpo. tura isostatica. Las condiciones de equilibrio
son suficientes para determinar las reaccio-
nes de apoyo a partir de las cargas, o accio-
nes.

En el plano hay posibilidad de traslacion en
cualquier direccion, y de giro.

Para que no haya traslaciones es condicién

necesaria y suficiente que la resultante del Cuando hay vinculos superabundantes, se
conjunto de fuerzas sea nulo. Analiticamente  dice que es una estructura hiperestatica. Las
esto se puede representar por medio de dos  reacciones dependen de la deformacion de la

ecuaciones de proyeccion de fuerzas: estructura (véase el capitulo de Rigidez).
SX=0 . .
SY =0 El equilibrio es la mas elemental de las nece-

_ _ sidades de una estructura. Si el equilibrio no
Graficamente, resultante nula es lo mismo es posible, no tiene sentido continuar con los
que poligono de fuerzas cerrado. temas de los capitulos siguientes.
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3 LA SOLICITACION e LA RESISTENCIA

Hasta ahora hemos hablado de las fuerzas m No basta con posibilitar el equilibrio. Hay que
exteriores, acciones y reacciones,que actan 3.1 | impedir que la estructura rompa como en (b),
sobre la estructura. Para que la construccion 0 s deforme tanto como en (c).

se quede quieta es necesario que el conjunto

de fuerzas cumpla las condiciones de

equilibrio. Pero el solo equilibrio no es

suficiente. La barra de la fig. 3.1.a cumple

con las condi-ciones necesarias para asegurar ,

el equilibrio estable. Pero la experiencia nos
muestra que para cualquier dimension vy “ /,,/
material de la barra, siempre es posible hacer

crecer la fuerza P, y sus efectos, hasta que se
produz-can cambios sustanciales en la
estructura. Si se trata de un material fragil
como yeso, hormigbn simple, etc., se
producird una frac-tura como se ve en la fig.
3.1.b. Se fragmen-tara en dos 0 mas partes y
el colapso es total.

e
N

Si se trata de un material ductil como acero o
aluminio, fig. 3.1.c, se llegard a una carga
limite que producira deformaciones enor-
mes. Si bien la estructura no se ha roto, o
fraccionado en pedazos, semejantes defor-
maciones la han dejado totalmente inutili-
zada y fuera de servicio, fig. 3.1.d.

En este caso particular el colapso se ha pro-
ducido por el efecto que las fuerzas exteriores
han tenido sobre la seccion de apoyo. En
otros casos se podra producir en cualquier
otra seccion. En general, el disefiador de es-
tructuras deberd estudiar lo que ocurre en
todas las secciones, para asegurar que no se

67




68

Seccion normal s-s’.
2

den situaciones de colapso parcial o total.
Las acciones se limitaran a aquellas de pro-
bable aparicién dentro de la vida util del
edificio. De eso se habla més en detalle en el
capitulo de la seguridad.

Veamos entonces como puede estudiarse el
efecto de las fuerzas exteriores sobre cada
seccion. Retomemos el ejemplo del poste
que sostiene el pesado semaforo. Dejemos
de lado el peso propio del poste para simpli-
ficar la cuestion.

Consideremos la seccion normal s-s', fig.3.2.

La resultante de todas las fuerzas que estan
del lado del seméaforo y que actlan sobre la
seccion s-s' es P, estd a una distancia d del
centro de la seccion y forma con ella un
angulo a, fig. 3.3.

La resultante de las fuerzas que estan del lado
de la fundacion es P' = P, esta a la misma
distancia d y forma el mismo éangulo a, fig.
3.3.

costado de la seccion.

Resultante de las fuerzas que estan a un
3.3

costado.

g
ﬁ
L]
I
I
|
I
|
I
1

. \,(_?f'\ip

Resultante de las fuerzas que estan al otro
4
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Solicitacion o conjunto de esfuerzos que
.6 | actuan sobre las caras de la rebanada.

Esta resultante es la que deforma y puede
llegar a romper al material y se denomina
solicitacién. Su efecto depende de la intensi-
dad de la fuerza P, de su direccién a con
respecto a la seccion, de su sentido (si se
acerca o aleja de la seccion) y de su distancia
d al centro de la seccion.

Para ver el efecto de la solicitacion sobre el
material de la estructura es necesario materia-
lizar la seccién s-s' dandole un espesor mi-
nimo dx, o infinitesimal si se quiere, fig. 3.5.

Para simplificar el efecto complejo de la
fuerza P sobre la rebanada, se prefiere des-
componer la fuerza resultante P en sus pro-
yecciones normal N, y tangencial Q. Mas
aun, fig. 3.6, se acostumbra trasladar la
fuerza N al centro de la seccion agregando el
momento

M=N.e=P.d.

De este modo la rebanada considerada pasa
a ser un cuerpo en equilibrio sometido a fuer-

Deformaciones producidas por cada uno de

los esfuerzos.
f T:N

&

 —
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zas exteriores P y P', iguales y de sentido
contrario. O lo que es lo mismo sometido a la
solicitacion M, N, Q.

M es el momento flector.
N es el esfuerzo axil o esfuerzo normal.
Q es el esfuerzo de corte.

La rebanada sufre un acortamiento cuando
el esfuerzo normal es de compresion, fig.
3.7.a, 0 un alargamiento cuando es de trac-
cion, fig. 3.7.b.

El esfuerzo de corte Q, fig. 3.7.c, produce
un deslizamiento relativo entre ambas caras
y el momento flector M, fig. 3.7.d, produce
una rotacion entre ellas.

Estas deformaciones existen, pueden obser-
varse y medirse; pueden predecirse cuando se
conoce la solicitacion, la seccion y el ma-
terial. Cuando sobrepasan ciertos limites se
produce un colapso tal como se vio en la fig.
3.1.
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Tensiones producidas por un esfuerzo axil.
.8
M

b o=
L]

A

ittt o

H

En realidad, la fuerza exterior N no esta con-
centrada en el punto central de la seccion,
sino que se reparte uniformemente en toda
el area de la seccion. Asi se define la tension
s como cociente entre el esfuerzo y el area de
la seccién en que actua, fig. 3.8.

Los ensayos a traccion y compresion de
distintos materiales establecen las relaciones
entre tensiones y deformaciones de los mis-
mos.

En el caso del acero dulce, fig. 3.9, se puede
definir la tension de fluencia y las grandes
deformaciones que le corresponden.

En el caso del hormigon, fig. 3.10, existe
también una relacion muy directa entre la
tension y la deformacién ultima.

A veces, como en el corte y la flexion, el
esfuerzo no se distribuye uniformemente en
toda el area. Las tensiones seran variables
para cada elemento del area, fig. 3.11.

Sigue valiendo la definicion anterior pero
como limite del cociente entre la fuerza y el
area, cuando ésta tiende a cero.

Las tensiones no tienen existencia real, ni
pueden medirse. Son un concepto abstracto
gue permitié el nacimiento y desarrollo de

Relacion entre tensiones y deformaciones en
3.9 | el acero.

ot

Y

Ef

Relacion entre tensiones y deformaciones en
3.10! el hormigon.

gkl

3
£ rat E

Distribucién uniforme de tensiones
3.11/ producidas por corte (a) y flexion (b).

(k)
la Resistencia de Materiales como la ciencia

que hoy conocemos.

Galileo fue un pionero con su teoria de fle-
Xién enunciada en 1638, pero hicieron falta
doscientos afios y los aportes de Robert Ho-
oke, Jacobo Bernouilli, Mariotte y Coulomb
hasta llegar a Navier que generalizé la teoria
de flexion que hoy todavia utilizamos.
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Equilibrio entre fuerzas externas y fuerzas
12| internas. Tensiones que se producen.

0 | Fleaidn,

g [eorhe)

Los rectangulos de igual area tienen la misma
.13 resistencia al corte.

»
1]

El concepto de tension tiene la ventaja de
permitir considerar fuerzas internas desarro-
lladas en toda la extension de una seccion,
tales que equilibran a las fuerzas externas.

Es posible imaginar el equilibrio del cuerpo
cortado por s-s' y aislado del resto, fig. 3.12,
reemplazando a todas las fuerzas del sector
eliminado, por la solicitacion M, N, Q, y

luego reemplazar M, N, Q por las fuerzas
internas que producen las respectivas tensio-
nes de flexion, normales y de corte. De este
modo se han logrado vincular las fuerzas
exteriores con las tensiones y deformaciones,
gue son los indicadores de la resistencia del
material y por ende de la pieza.

La resistencia a compresion estd dada por el
producto del area por la tension limite.

N=As

El &rea es un parametro geométrico en el que
interesa la cantidad total de material, inde-
pendientemente de la forma que se le dé a la
seccion.

Para la resistencia al corte hay que tener en
cuenta que las tensiones no se reparten uni-
formemente en toda la seccion, fig. 3.11,
sino que son maximas en el eje neutro y
nulas en los bordes. La tension media seria:

_Q
T = A
y la maxima
_. Q
Ry

El valor de a depende de la forma de la
seccion. Para la seccion rectangular es %, y
entonces:

2
Q.. =—At .
max 3 max

En consecuencia todas las secciones rectan-
gulares de la misma area y el mismo material
tienen la misma capacidad de resistencia al
corte, fig. 3.13.
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Secciones doble T con igual resistencia al Tensiones producidas por la flexion.

.14 corte. 3.15
G
FNEPYY mas. )
Agz Ay i
[ ] Azal b ] z
Q = o

Tensiones por flexion en una seccion
.16/ rectangular.

,{*

s
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En los perfiles doble T, si la seccion de cada
alma fuera igual a la seccion del ala, el coe-
ficiente a, relacion entre tensiones maximas
y tensiones medias seria alrededor de 3, y
quedaria:

1

Qe = 3AL,,

En la fig. 3.14 se ven diferentes perfiles do-
ble T, donde las variaciones de ancho y altura
no se manifiestan en la capacidad resistente
al corte, siempre que mantengan areas par-
ciales y totales iguales.

e

Tzs 2.d

T~
En la flexién el problema es distinto porque
las fuerzas originadas por las tensiones inter-
nas deben equilibrar el momento externo. En
la magnitud momento intervienen no solo la
intensidad de las fuerzas, sino también el
brazo de palanca entre ellas.

Es facil demostrar que:
Mméx = Sma’lx-\/\/

siendo W el cociente entre el momento de
inercia de la seccién con respecto al eje neu-
tro y la distancia al borde mas alejado, fig.
3.15:

| &
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Secciones de igual area pero de distinta
17| capacidad flexional.

L ' T 17 .r——
+E

A‘l = A: = My
d 2 o > ds

Como del concepto de momento de inercia
hablaremos en el capitulo referido a rigidez,
hagamos ahora solo referencia al caso
particular de la seccién rectangular, fig. 3.16.

El equilibrio entre momento externo e interno
nos da:

M=D.z
M. :1—.b.d2.sméx
6

Esto nos indica que en la capacidad resistente
a flexion interviene el area (b.d), pero inter-
viene multiplicada por la altura (d). Quiere
decir que de las dos dimensiones del rectan-
gulo es mucho mas importante la altura que
el ancho.

En la fig. 3.17 se ven varios rectangulos de
igual &rea pero de distinta capacidad resis-
tente a flexion.

La misma varilla tiene distinta resistencia a la
3.18| flexion, segun los ejes.

(&)

Cualquiera sabe por experiencia que si quiere
quebrar una varilla de seccién rectangular es
mucho maés facil hacerlo en la posicién de la
fig. 3.18.a, y mucho més trabajoso en la
posicion de la fig. 3.18.b.

Sin embargo, muchos arquitectos parecen ol-
vidar esos principios tan simples en el mo-
mento de proyectar sus obras, cuando insis-
ten en reducir cada vez més la altura de sus
vigas, y si es posible confundirlas en el espe-
sor de las losas. Ni qué hablar del problema
de las deformaciones, como se vera en el
capitulo de rigidez.

Hasta ahora nos hemos estado refiriendo a
barras de material homogéneo. Sin embargo,
el artificio de considerar un trozo del cuerpo
cortando por la seccion que nos interesa y el
planteo del equilibrio entre las fuerzas exte-
riores e interiores, es también valido para
secciones de hormigon armado, o para es-
tructuras reticuladas.
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Tensiones producidas por flexién en una
.19| seccion de hormig6n armado.

{a) T (&)

En las secciones de hormigon armado, fig.
3.19.a, se procede igual, aislando un sector
del cuerpo, fig. 3.19.b, y reemplazando el
efecto del resto por la solicitacion M y Q (en
este caso particular N = 0).

Luego se establecen las deformaciones limi-
tes del acero e; y del hormigén e, fig.
3.19.c. Por la relacién entre tensiones y de-
formaciones, figs. 3.9 y 3.10, se pasa a las
tensiones s, fig. 3.19.d, e inmediatamente a
las fuerzas internas Dy, y Z. El equilibrio
permite entonces vincular a la solicitacion
(fuerzas externas) con las tensiones desarro-
lladas a lo largo de la seccion resistente (ma-
terial y geometria).

Lo mismo se procede en el caso de flexocom-
presién, con la unica diferencia que D, y Z
no son iguales:

N=D,- Z10

Para determinar los esfuerzos axiles en las
barras de un reticulado también se recurre a
aislar un trozo de la estructura, fig. 3.20.a.
En este caso, la solicitacién en cada barra es

Generalizacion del método del equilibrio de
3.20| un trozo aislado de estructura para determinar
esfuerzos internos.

| &
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exclusivamente un esfuerzo axil, M= 0, Q= 0,
y se representa por las fuerzas exteriores F;,
F, y Fs, fig. 3.20.b. Las fuerzas Py, Py, Ry, Fy,
F, y Fs, son todas exteriores al cuerpo asi
aislado y estéan en equilibrio.

La ecuacién
SM.=0

permite determinar Fs, que es la Unica incog-
nita ya que C es la interseccion de las rectas
de accion de F; y F,. Igualmente SMy = 0
permite determinar F;, y SM, = 0 permite

determinar F. - r
S

2J c
i .,

T u
Jf——"—l:- 2, B A -t

L. L

Se puede imaginar un corte que aisle un trozo
.21/ de la estructura.

Mg
“ =
A
: ! Y
I I i
hioo
L /
. \ L
JL Ly

L.

El equilibrio del sector aislado permite
22| relacionar las fuerzas exteriores con los
esfuerzos de las partes cortadas.

Hasta ahora hemos visto que partiendo de
las fuerzas exteriores (cargas y reacciones)
se puede llegar a las fuerzas internas. Pero
a veces ocurre en las estructuras hiperestéti-
cas, que es mas facil llegar primero a la
solicitacién y luego a partir de ella determinar
las reacciones hiperestaticas.

Supongamos un portico simétrico como el de
la fig. 3.21.

Las ecuaciones de equilibrio estatico SM,= 0
y SM, = 0 permiten determinar  los valores
de V, y V,, componentes de las reacciones de
apoyo. Pero como esta estruc-tura es
hiperestatica, las componentes H, y Hy
dependen del estado de deformacion, o sea
de las rigideces de las barras.

Hay métodos, el de Cross por ejemplo, que
permiten llegar a conocer el momento flector
en los nudos de la estructura sin necesidad
de conocer Hy H,. En ese caso, y supo-
niendo conocido M, se puede cortar y aislar
la columna izquierda, fig. 3.22.

El equilibrio estatico del cuerpo aislado ne-
cesita que:
SM.=0
Me-H,.h=0

de lo que resulta:

Es conveniente desarrollar la capacidad de
imaginar todos los tipos de cortes, ain los
mas extrafios, para aislar sectores de la es-
tructura y plantear su equilibrio.

En el capitulo 2 deciamos que en la torre
Eiffel habia que verificar desde el equilibrio
del conjunto hasta el del dltimo remache.
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Alli no hace falta ninguna abstraccion porque
todos hemos visto al menos una fotografia de
la torre, y todos hemos tenido alguna vez un
remache en la mano.

Los cortes convenientes para conocer los es-
fuerzos en las barras 1, 2 y 3 de la fig. 3.23
requieren mas imaginacién. El cuerpo ais-
lado en la fig. 3.24 muestra que F; tiene que
ser igual a R, y de sentido contrario para que
se cumpla la ecuacion de proyeccion SY =0.

El cuerpo aislado de la fig. 3.25 indica que
F, es igual a P, pero de sentido contrario
para que SY =0.

El cuerpo aislado de la fig. 3.26 muestra que
F3 = 0 para que se cumpla la misma ecuacion.

Hasta ahora, al hablar de la solicitacién, he-
mos omitido deliberadamente mencionar a
la torsion. Esto se debe a que se trata de un
esfuerzo que casi nunca resulta el fundamen-
tal en la toma de decisiones estructurales.

Se produce torsi6n en una seccion cuando la
resultante de las fuerzas que estdn a un cos-
tado dan una proyeccion sobre el plano de
la seccion (esfuerzo de corte) que no pasa
por el centro de giro de la seccion, fig. 3.27.
En ese caso el momento torsor es el corte
multiplicado por la distancia al centro.

M, = Q.e

El esfuerzo de torsion produce tensiones ra-
santes en la seccién, que crecen del centro
hacia afuera, fig. 3.28. Se produce una rota-
cion relativa T de una cara con respecto a
otra ubicada a una distancia DI.

Se puede ver también una distorsion de las
caras exteriores de la barra prismatica, lo

Se pueden hacer distintos cortes en funcion
3.23 de lo que se quiera investigar.

Corte util para determinar F,.
3.24

AN\

Fa

e

Corte Util para determinar F,.
3.25

b~

F
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gue en definitiva da un estado de tracciones
y compresiones diagonales, en forma de tira-
buzén. En las secciones rectangulares las
maximas tensiones se producen en los puntos
medios de las caras largas y valen

Mt
ab’d

max

Corte Util para determinar F..
.26

donde b<d y a es un coeficiente que de-
pende de la relaciéon d/b . Para el cuadrado,
% = 1, a = 0,21. Para una chapa muy
delgada 9, tiende a infinito ya=0,33.

La aparicién de la menor dimension elevada
al cuadrado en el denominador, indica que
las secciones tendientes a la forma cuadrada
son las mejores. En cambio las chapas, o los
perfiles abiertos formados por chapas, tienen
muy poca resistencia torsional.

Esfuerzo de corte excéntrico produce torsion.
27

Deformaciones y tensiones producidas por la
3.28| torsion.
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En un tubo las fuerzas internas tienen un gran Es imprescindible la resistencia torsional de la
.29| brazo de palanca para equilibrar al momento 3.3
torsor.

1l Vi

Perfiles abiertos; pequefios brazos entre las
.30 fuerzas internas.

My

)

Las secciones méS eficientes a torsion son m No es necesaria la resistencia torsional de la
las tubulares, fig. 3.29. En estos casos las [3.32 V.

fuerzas internas tienen brazos de palanca casi
iguales a la dimensién de la seccién del tubo,
y no al espesor de la chapa de la pared, fig.
3.30.

La torsién resulta comparativamente un me-
canismo muy poco eficiente para lograr el
equilibrio estatico y, en general, se trata de
evitarlo en las construcciones arquitectoni-
cas. Son contados los ejemplos en que la
torsion sea imprescindible para el equilibrio,
fig. 3.31.

La viga Vi no tiene otra posibilidad que re-
cibir los momentos flectores de empotra-
miento de la losa, resistir el momento torsor
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m La viga de borde tiene torsion. asi acumulado M, el que se equilibra con
.33 el momento flector M, de la V,. En este
caso la viga V; sera inevitablemente disefiada
para resistir torsion.

Si se cambia la organizacion, fig. 3.32, se
puede lograr que los momentos flectores de
empotramiento de las vigas que sostienen la
losa sean equilibrados por momentos
flectores en las vigas V,. Eso no quiere decir
gue hayan desaparecido totalmente los
momentos torsores que se manifestaban en la
viga V; de la fig. 3.31. Lo que ocurre es que
hay un doble mecanismo resistente para
equilibrar a la losa, flexion en V, y torsion en
V1.

Como la rigidez torsional es baja en relacién
a la rigidez flexional, es bastante aceptable
despreciar el aporte de la torsion y asignarle
la totalidad de la responsabilidad a la flexion.
Lo peor que puede pasar, en el hormigon
armado, es que si las tensiones principales de
traccion producidas por la torsién superan
la capacidad del hormigon, éste se fisure.

Se prefiere prescindir de la torsion (viga) y En ese mStar_]te_ se prOd!Jce una dragtlca r(,educ-
.34/ confiar todo el equilibrio al mecanismo de cion de la rigidez torsional y la situacion se
flexion (losa). aproxima cada vez mas a aquella prevista en

el disefio.

Las torsiones son inevitables, adn en las es-
tructuras mas sencillas, fig. 3.33.

La experiencia ha demostrado que se puede
dejar de lado la torsion cuando hay otros
mecanismos, fig. 3.34. aln cuando ello im-
plique ciertas hipdtesis de no compatibilidad
de deformaciones.

Estas diferencias quedan a cubierto siempre
gue se cumplan estrictamente todas las dispo-
siciones de cuantias minimas, separaciones,
tipos de estribos, armaduras de piel, etc.,
que fijan los reglamentos.
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Las estructuras, ademas de permanecer en
equilibrio estable, deben evitar su colapso
por rotura o por deformaciones excesivas.

El estado final de una seccion se produce
cuando el efecto de las fuerzas exteriores
alcanza un valor Gltimo que denominamos
resistencia de la seccion.

La rebanada elemental que materializa cual-
quier seccion recibe en cada una de sus dos
caras una fuerza que es la resultante de todas
las que estan de ese lado de la seccién. Am-
bas fuerzas, iguales y de sentido contrario,
constituyen la solicitacion.

Por comodidad, se descompone la solicita-
cion en:; esfuerzo normal, esfuerzo de corte,
momento flector y momento torsor.

El esfuerzo normal provoca acercamiento
(compresion), o alejamiento (traccion) de
ambas caras de la rebanada.

El esfuerzo de corte provoca deslizamientos
relativos entre ambas caras.

El momento flector produce una rotacion re-
lativa entre ambas caras alrededor del eje
neutro.

El momento torsor produce rotaciones alre-
dedor del eje directriz de la pieza.

Hay una correlacion entre tensiones y defor-
maciones que surge de los ensayos de carga
de los materiales.

Para verificar el estado limite de rotura, o
fluencia, es preferible manejarse con tensio-
nes ultimas.

Las fuerzas que resultan de las tensiones in-
ternas en una seccion, dan como resultante
fuerzas que se oponen a las fuerzas externas
gue actian sobre la misma.

Todos los métodos para evaluar las fuerzas
internas existentes en una seccion se basan en
el siguiente procedimiento:
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a) Separar un trozo de la estructura cortando
por la seccion en estudio.

b) En la parte cortada colocar las fuerzas, o
tensiones incognitas.

c) Plantear el equilibrio del trozo de estruc-
tura asi aislado, considerando solamente las
fuerzas externas aplicadas a ese trozo (solici-
tacién) y las internas que estan en el corte
realizado.

Para asegurar que la seccion no llegue al
agotamiento es necesario que las fuerzas ex-
ternas no produzcan tensiones mayores que
las tensiones ultimas; o que la solicitacion
que es capaz de desarrollar la seccién con las
tensiones Ultimas supere a la solicitacion
impuesta por las fuerzas exteriores.

La resistencia depende de la geometria de la
seccion y de la resistencia del material que
la compone.

Para esfuerzos normales el pardmetro geo-
métrico es el area de la seccion; ademas in-

terviene la resistencia a traccion o compre-
sion, segln sea el caso.

Para el corte, para cada forma geométrica hay
un coeficiente menor que la unidad que
afecta a la totalidad de la seccién; ademas
interviene la resistencia al corte del material.

Para la flexion, el parametro geométrico es
el médulo resistente W de la seccién, que es
el area multiplicada por una parte de la altura
de la seccion. Como la flexion produce trac-
ciones de un lado del eje neutro y compre-
siones del otro, intervienen ambas resisten-
cias.

Para la torsién, el parametro geométrico es
mucho més variable. Las secciones de chapas
delgadas tienen muy poca resistencia. Las
secciones con una distribucién mas unifor-
me, en todas las direcciones alrededor del
centro, son mas eficaces. Las secciones Op-
timas son las tubulares. El material interviene
a través de su resistencia al corte.
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4 LA RIGIDE/Z

Muchas veces, al preguntar sobre el concepto
de rigidez obtenemos respuestas tales como:
“aquello que se opone a la deformacion” o
“la capacidad que tiene una pieza para opo-
nerse a la deformacion”. La idea de que rigi-
dez y deformacion son magnitudes inversa-
mente proporcionales, es correcta. Pero no
alcanza a ser una verdadera definicién y no
es aun cuantificable.

El concepto méas general que podemos dar
de rigidez es: la relacion entre una cierta
accion aplicada a una estructura y una deter-
minada deformacién producida por dicha ac-
cion.

Por ejemplo, si tenemos un poértico como el
de la fig. 4.1, la fuerza H (accién) produce
un corrimiento d (deformacion). Segun nues-
tra definicion, la rigidez R es el cociente
entreHyd:

En una viga, el momento M (accién) produce
un giro f (deformacion). En este caso la
rigidez es el cociente entre My T:

Ya estamos viendo que podemos hablar de
rigidez traslacional, en el primer caso. Como

se trata de una fuerza dividida por una longi-
tud, las rigideces se expresaran en t/m,
Kg/cm, etc.

En el segundo caso hablaremos de una rigi-
dez rotacional, y se expresard en unidades
de momento sobre unidades de giro; como
los angulos de giro se miden en radianes (que
es la relacién entre dos longitudes, o sea

+iy

_._ :

H

(b)

Rigidez es la relacién entre una accion y la
1 | deformacion que produce.
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adimensional) la rigidez rotacional se expre-
sar, por ejemplo, en tm/radian, o directa-
mente en tm.

De esta manera la rigidez pasa a ser una
magnitud fisica, perfectamente cuantifica-
ble.

Desde un punto de vista mas filoséfico podria
decirse que rigidez es la relacion entre la
causa que actlia sobre la estructura y su efec-
to.

R = accion / deformacion = Causa / Efecto

Para mantener la forma original de la obra
de arquitectura, la funcionalidad de la misma
y una cierta sensacion de seguridad del usua-
rio, es necesario que aln las mayores causas
previsibles no produzcan efectos superiores
a los considerados admisibles para lograr los
objetivos enunciados. Las estructuras arqui-
tectdnicas se hacen, en general, para durar
y permanecer sin cambios geométricos apre-
ciables durante toda su vida util. De alli la
importancia que tiene la clarificacion del
concepto de rigidez para orientar decisiones
de disefio que logren las metas previstas, fig.

12|

A esta losa no le falta resistencia pero la
rigidez es insuficiente.

(a) Sistema inestable.
.3 | (b) Sistema estable pero deformable.
(c) Sistema estable més rigido que (b).
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La losa rectangular tiene fajas de distinta
4

rigidez.

Conviene destacar aqui, que no debe confun-
dirse rigidez con resistencia. En la primera,
lo que nos interesa es la deformacion (recu-
perable o no) que produce la acci6n. En la
segunda nos referimos a la rotura, 0 sea a
cambios, o discontinuidades, tan grandes que
hacen superar las posibilidades del equilibrio
y se llega asi al colapso, total o parcial.

Tampoco debe confundirse falta de rigidez
con la falta de estabilidad del equilibrio.

Por ejemplo, el sistema de la fig. 4.3.a es
inestable, porque ain para una fuerza H
insignificante, los corrimientos d, o el angulo
f, son tan grandes, ilimitados, que no puede
hablarse de una deformacion de la estructura
sino de una transformacion. Si se agrega una
diagonal se cambia de un sistema inestable,
fig. 4.3.a, a un sistema estable, fig. 4.3.b.
No es el paso de un sistema de cierta rigidez a
otro un poco mas rigido.

Distinta es la situacion si comparamos la fig.
4.3.b con lafig. 4.3.c. El agregado de una

-

segunda diagonal reduce la deformacion y
podemos decir que ¢ es mas rigido que b.

Debe distinguirse entonces entre la falta de
estabilidad, o imposibilidad de lograr una
situacion de equilibrio estable, que produce
transformaciones totales en la geometria de

‘la estructura, y la falta de rigidez, que pro-

duce deformaciones inadmisibles para el co-
rrecto funcionamiento de la obra.

El concepto de rigidez tiene su campo de
aplicacion mas fructifero en la resolucion de
los sistemas hiperestaticos, es decir, en aque-
llos casos en los que la situacion de equilibrio
entre acciones y reacciones tiene multiples
soluciones. Pero de todas ellas, la que nos
interesa es la que ademas cumple las condi-
ciones de compatibilidad de deformaciones
entre partes contiguas de la estructura. Y
justamente, las acciones estan vinculadas a
las deformaciones a través de la magnitud
gue hemos definido como rigidez.

Por ejemplo, en la losa rectangular de la
fig. 4.4 tanto las fajas en la direccién X como
las paralelas a la direccion Y colaboran en
equilibrar a la carga actuante g. Para determi-
nar qué parte de q es equilibrada por cada
una de esas fajas, o lo que es lo mismo,
cdmo se reparte g en cada direccion, se esta-
blece que gx debe producir en las fajas X
una deformacion d igual a la que g, produce
en las fajas Y. Como:

rR=Y
d
a=3
R
Entonces:
dx = Ax = dy :qiy
R, y
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0 sea:
9. - Ry
q R

y y
d. _ R,
a,+td, R,*+R,

El primer miembro es la parte de carga que
le corresponde a la direccion X con respecto
a la carga total y se designa como coeficiente
de distribucion.

Coef. Distrib. x = Fx
aR
y analogamente:
o R,
Coef. Distrib.y = ———
aR

Aparece el concepto de coeficiente de distri-
bucién como cociente entre la rigidez del
elemento considerado y la suma de rigideces
de todos los elementos colaborantes. Esta
idea es idéntica a la de un reparto en una
sociedad en la que a cada socio le corres-
ponde una parte que es directamente propor-
cional a su aporte e inversamente proporcio-
nal al aporte global de todos los socios. De
esta manera, el conjunto de coeficientes de
distribucion siempre sumara la unidad.

En el caso de vigas continuas, el método de
Cross utiliza habitualmente este concepto en
la distribucion de momentos entre dos extre-
mos de vigas concurrentes a un mismo nudo,
fig. 4.5.

El momento M (horario) es equilibrado por
M; y M, (antihorarios) que se reparten pro-
porcionalmente a las rigideces de los tramos
ly2.

Al estudiar la deformaciéon de vigas, figs.
4.6y 4.7, por aplicacion de los teoremas de
Mohr se vio que:

Momento aplicado a dos vigas de distinta
5 | rigidez.

. 4
e

Deformacion de viga con extremo articulado y
.6 | momento aplicado en el otro.

L;k;b‘l
/! ) )

M, I,

f= 1L
3E,.l,

Yy en consecuencia:
R = M, _ 3E,.I;
o i |
1 1
Anélogamente:

de donde:

R; ¥ R, son los valores absolutos, reales, de
la rigidez flexional de una barra recta, de
momento de inercia constante, deformada
por la accién de un momento aplicado en un
extremo y con el extremo opuesto articulado,
0 empotrado, respectivamente. El andlisis di-
mensional indica que la rigidez esta expre-
sada en unidad de momento.

Sin embargo, para la reparticion de la accion
M, lo que interesa no es el valor absoluto de

| &
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Deformacion de viga con
.7 | extremo empotrado y
momento aplicado en el otro.

bt
e~——f
Me{ 4 -
T

Deformacion de viga por
.8 | esfuerzo axil.

A

—

f—

la rigidez, sino valores relativos de un ele-
mento con respecto a otro, u otros. Al esta-
blecer el cociente de rigideces todos los fac-
tores iguales se simplifican y queda como
resultado un nimero adimensional:

R, _ 3E,.l/L

R, 4E,.L/,
SiE;=Ey I =Lyl =1, quedaria:
R, _3

R, 4

0 lo que es lo mismo, la rigidez de una barra
se reduce a las tres cuartas partes si el ex-
tremo opuesto al de aplicacion de la accion
pasa de estar empotrado, a estar articulado.

Si las condiciones de vinculo fueran iguales
y el producto E.I constante se puede decir
que la rigidez de las barras es 1/ 1, pero esto
solamente como valor relativo, apto para es-
tablecer comparaciones entre unas y otras.

Deformacién de viga
.9 | por carga transversal. R=P / d

Deformacién de viga por
.10/ momento aplicado en un
punto intermedio. R=M/ f
M

) P
b a=r—)
bt

Si una barra similar a las anteriores estuviera
cargada axialmente como se indica en la fig.
4.8 se produciria un acortamiento d y la ri-
gidez seria:

r=H
d
El acortamiento es:
g=
E
y reemplazando:
R = A.E

|

valor totalmente distinto al obtenido anterior-
mente (R = 4E.I/1). Esto nos confirma que
no puede hablarse de rigidez de una pieza,
0 de una estructura, como una propiedad in-
trinseca a la estructura misma, sino que siem-
pre debe referirse a una determinada causa
deformante y al efecto de esa causa.

Podriamos agregar méas situaciones para la
misma barra como los de las figs. 4.9 y 4.10.

89




90

El mddulo de elasticidad interpretado como
.11l rigidez del material.

A

Eu-g—‘r‘l'guﬁ

=

k. p—

E, 34

Deformacion por corte de una ménsula.
A3

F

_,}L

Es interesante notar que en todas las expre-
siones de la rigidez flexional o axial aparece
en el numerador el modulo de elasticidad del

material. Se trata de una relacién entre
tensiones y deformaciones:
S
E=—
e

El médulo de elasticidad del hormigon es
.12 esencialmente variable.

G

Es un valor précticamente constante dentro
de ciertos limites de tensiones, para materia-
les como el acero, fig. 4.11. En cambio es
esencialmente variable para el hormigén, fig.
4.12, madera, plasticos, etc. También es va-
riable con el tiempo de aplicacion de la carga.

De todos modos, la tension s es una accion
unitaria y la deformacion e es una deforma-
cion también unitaria. En consecuencia, el
cociente s/ e responde en este caso a la idea
de rigidez unitaria y podria decirse entonces
que el modulo de elasticidad es la magnitud
gue representa la rigidez propia de cada ma-
terial, frente a esfuerzos axiles o flectores,
independientemente de la forma, el tamafio, y
los vinculos de la pieza.

En el caso de interesarnos las deformaciones
por corte, podemos ver que la barra de la
fig. 4.13 sufre una deformacion d que, segin
la resistencia de materiales es:

_aPrl
G.A

d

| &
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Deformacion por corte de un elemento sobre
.14/ el eje neutro.

e
h C e = e
} t
a EL—' negtrs | fa
{ ¢
} t

=

By s i — a— [
4

y larigidez al corte de esa pieza seria:

rR=P-CGA

d al
donde a es la relacién entre la tension de
corte en el eje neutro y la tension de corte
media t. G es el llamado médulo de elastici-
dad tangencial, o transversal, o traducido del
inglés como maédulo de corte. Se define ha-
bitualmente como el cociente entre la tension
tangencial y el deslizamiento correspondien-
te.

En la fig. 4.14 se representa un sector de la
barra sobre el eje neutro, donde se produce
un estado de corte puro. De acuerdo a la
definicion dada

Como d es mucho menor que a, d/a repre-
senta no sélo el corrimiento relativo, sino

ﬂ Deformacion de un elemento orientado
.15l a 45° con respecto al eje neutro.

también el angulo de distorsion. El corri-
miento d surge del acortamiento de la diago-
nal BC y del alargamiento simultaneo de la
otra. Si orientamos la figura en las direccio-
nes de las diagonales, coincidentes con las
de las tensiones principales, fig. 4.15, se
observa que la diagonal BC se acorta no s6lo
por las tracciones en esa direccion, sino que
las compresiones perpendiculares producen
un acortamiento adicional (efecto Poisson).

En base a estas hipétesis se llega a la conclu-
sion que:

_E

- 2(1+n)
siendo n el coeficiente de Poisson (en general
n=0,3).

Este modulo de elasticidad tangencial es en-
tonces una accién cortante unitaria dividida
por su deformacion unitaria y responde al
concepto de rigidez. Es la magnitud represen-
tativa de la rigidez a corte propia de cada
material.
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En los problemas de torsion, donde al igual
gue en el corte, las tensiones principales son
oblicuas al eje de la pieza, aparece siempre
el médulo G cuando se trata del giro de una
barra por efecto de un momento torsor.

En el caso mas simple de una barra de sec-
cion circular llena, fig. 4.16, el giro relativo
entre dos secciones seria:

_ M.
G.l,
y la rigidez torsional de la barra
R = M, _ Gl,
T I

donde I, es el momento de inercia polar.

O bien, para una barra de seccion rectangular,
fig. 4.17,

_ M
G.b.ch?
de donde

_ Gh.ch®
|

R

siendo b el lado menor del rectdngulo y b un
coeficiente que depende de la proporcion
entre ¢ y b, y que varia entre 0,14 para un
cuadrado y 0,33 para la seccion de una chapa
de espesor muy delgado frente al largo.

En todas las anteriores expresiones de la ri-
gidez figura siempre, ademas de las magni-
tudes E o G representativas de la rigidez del
material, una magnitud geométrica que re-
presenta la influencia que tiene la seccion de
la pieza en la rigidez del conjunto.

Torsion en una barra de seccién circular.
.16

ﬂ Torsion en una barra de seccion rectangular.
17

En los problemas de esfuerzo axil esta mag-
nitud es el area de la seccién transversal, que
hemos designado como A. En este caso, lo
que importa es la cantidad total de material,
independientemente de las distintas formas
que pueda darse a la seccion.

En los casos de flexion, ya sea por la aplica-
cion de fuerzas 0 momentos, aparece inevi-
tablemente la magnitud momento de inercia,
designada I.

¢De donde surge el concepto de momento de
inercia?

| &
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i ; SECCRN  TARSHMAGEW

Sea un elemento de una barra flexada por un
momento M, fig. 4.18.a. La longitud consi-
derada es |, suficientemente pequefia como
para admitir que M es constante a lo largo
de I. El momento M produce un giro que
llamamos f. Consideremos un elemento del
drea de la seccién transversal de la barra,
que designamos como dA, fig. 4.18.b, y se
ubica a una distancia y del eje neutro.

Las fibras correspondientes a dA se han es-
tirado una longitud MN = y.f. La deforma-
cion especifica, fig. 4.18.c, o unitaria, es:

T
=27
La tension, fig. 4.18.d, producida por esa
deformacion es:

Eyf

|
En el elemento de area se produce una fuerza
elemental de valor dA.s, o sea, fig. 4.18.e,

dA.y.Ef

I
Esa fuerza produce un momento interno con
respecto al eje neutro de valor dF.y, o sea,
fig. 4.18.f,

dF =

_dAy*Ef
|

dM

TehEcwEs,  PLENEA  MOMENTD

{eJ Y le) ()

m Barra sometida a flexion pura.
18

El momento interno producido por las fuer-
zas correspondientes a la totalidad del area
sera la suma de los momentos elementales,
y a su vez igual al momento externo.

M = (‘)dA.yz.EI']c

y larigidez flexional seré :

M E

R=M_rgay2.E
f 0Oy
o El

Esa sumatoria de elementos de area por el
cuadrado de su distancia a un eje (en este
caso el eje neutro) recibe el nombre de
momento de inercia.

I, = jdAy?

El momento de inercia es una magnitud geo-
métrica de las figuras planas, asi como lo es
su area, 0 su perimetro, pero a diferencia de
estos Gltimos no es un valor Unico para cada
figura, sino que es un valor variable segln
el eje de referencia. Su nombre proviene de
una analogia en la expresién matematica que
aparece en las leyes de la dindmica que go-
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Las formas que alejan el material del eje X
.19 sirven para resistir flexiones de ese plano.

UL R Y

RRULUIITIHIEIITIIR

4
4,
i, I i

Las formas que alejan igualmente el material
20| de los ejes X e Y sirven para resistir flexiones

biernan el giro de un cuerpo alrededor de un
eje, en donde figuran los elementos de la
masa, multiplicados por el cuadrado de la
distancia al eje de giro.

En el caso de la estatica y concretamente en
el problema de deformacion por flexion, este
nombre no resulta muy afortunado. Seria
mas representativo llamarlo mddulo de rigi-
dez, o rigidez geométrica de la seccion.

Se puede ver que la rigidez aumenta cuando
crece el area de la seccion, pero mucho mas
importante es el crecimiento de la distancia
variable “y” a que se ubica cada una de las
partes de la seccion con respecto al eje neu-
tro. El aumento de rigidez, o de momento
necesario para girar el angulo f, es propor-
cional al cuadrado de y porque las deforma-
ciones, tensiones y fuerzas dF aumentan con
la distancia, figs. 4.18.c.d.e, y los momentos
que producen se obtienen multiplicando nue-

YA 00 700

ANSSSSAREATIEN

NN

vamente por vy, fig. 4.18.f, que aparece en-
tonces dos veces como factor.

¢Qué implicancias tiene para el disefio de
secciones esta magnitud?

Hay dos variables a manejar para lograr la
rigidez seccional requerida; el area y la dis-
tribucién del material con respecto al eje de
flexion. Aumentar el area, es aumentar la
cantidad de material, el costo del mismo y
el peso de la estructura. Distribuir el material
alejado del eje neutro lleva a distintas formas
como las de la fig. 4.19, vélidas cuando el
eje de flexion es unico. Para el caso del pan-
deo, en el que hay que lograr similar rigidez
en todas las direcciones se generan otras sec-
ciones.

Entonces, para aumentar el momento de iner-
cia se puede hacerlo a través del area, lo que
cuesta dinero, o a través de la distribucion
del material, lo que implica esfuerzo creativo
en el disefio seccional.
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® SINTESIS Y CONCLUSIONES

Las acciones (fuerzas o momentos) producen
ciertos efectos llamados deformaciones (co-
rrimientos o giros).

La rigidez es la relacién de causa a efecto,
de accion a deformacion.

No debe confundirse rigidez con resistencia;
la primera hace a las deformaciones, la se-
gunda hace a las tensiones y eventualmente a
la rotura.

Las estructuras, o cada una de sus partes, no
tienen una Unica rigidez. Tienen tantas rigi-
deces como acciones distintas se les puedan
aplicar.

La rigidez también depende de ciertos para-
metros que hacen al material y a la geometria
de la estructura.

El modulo de elasticidad E representa la ri-
gidez del material cuando la accién es un
esfuerzo axil o un momento flector.

El mddulo de corte G representa la rigidez
del material cuando la accion es un esfuerzo
de corte 0 un momento torsor.

La rigidez es proporcional al area de la sec-
cion transversal en el caso de los esfuerzos
axiles y a una funcion del area en el caso del
esfuerzo de corte.

El momento de inercia representa la rigidez
geométrica de una seccion cuando la accion
deformante es un momento flector.

En las estructuras hiperestaticas, donde cola-
boran varios mecanismos diferentes para lo-
grar el equilibrio, las acciones se reparten
entre ellos proporcionalmente a las rigideces
respectivas.
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5 LA ESTABILIDAD DEL EQUILIBRIO e PANDEO

L

Equilibrio inestable.
A

Cuando hablamos del equilibrio estatico di-
jimos que debia ser estable, es decir, que
cualquier minima perturbacién solo podria
causar minimos efectos que desaparecieran al
desaparecer la perturbacion.

Por ejemplo, el cuerpo de la fig. 5.1, teori-
camente al menos, podria estar en equilibrio
si la recta de accion de su peso pasara exac-
tamente por el punto de apoyo. Pero aln en
ese caso, se trata de un equilibrio inestable,
porque la mas leve perturbacién, el aleteo de
una mosca, es suficiente para hacerlo caer.

El cuerpo de la fig. 5.2, simplemente apoyado
en una superficie no deslizante, estd en una
situacion de equilibrio estable. Pero la esta-
bilidad no es absoluta sino relativa.

Supongamos que se aplica ahora una fuerza
H creciente, fig. 5.3. La resultante de P vy
H es R. Mientras R caiga dentro del sector
A-B, el sistema sigue en equilibrio estable.

Cuando por crecimiento de H, R pase justa-
mente por B, es una situacion limite: la del
equilibrio inestable, fig. 5.4.

Si H supera minimamente el valor anterior, 0
sea que R empieza a caer fuera de A-B, ya es
suficiente para que el cuerpo vuelque, fig.
5.5. No hay equilibrio.

o o At

Equilibrio estable de un
.2 | cuerpo rigido.

s

Para valores pequefios de H el
5.3 | equilibrio es estable.

Situacion limite. Cualquier aumento de H
producird el vuelco.

©.4

Si la resultante cae fuera de la base A-B se
pierde el equilibrio.

5.5
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Representacion del
corrimiento en funcién de H.

Go |

Werit.

Se puede representar en un grafico la relacion
entre H y el corrimiento d, fig. 5.6. Alli se
ve que inicialmente H crece sin que se pro-
duzcan corrimientos. Pero hay un cierto valor
de H a partir del cual los corrimientos crecen
indefinidamente.

Ni el cuerpo, ni la base, se han roto al hacer
este ensayo. Sin embargo, se ha llegado a
una situacion de crisis de la estructura. La
fuerza que la produjo podria ser designada
como carga critica, H.

Esta inestabilidad del equilibrio estatico, del
cuerpo supuesto totalmente indeformado, es
una cuestion del tipo de vinculos entre los
distintos elementos de la estructura.

En la fig. 5.7, se representa una barra similar,
pero empotrada en la base. Si no hay defor-
maciones de la barra, cualesquiera sean los
valores de P y H, los corrimientos seran nu-
los. El sistema goza de un equilibrio estatico
absolutamente estable.

Veamos ahora una barra esbelta, de un ma-
terial que sufre deformaciones elasticas, el
acero por ejemplo, fig. 5.8. Si suponemos
la barra perfectamente recta y la carga perfec-

El empotramiento asegura

5.7 | totalmente la estabilidad del

equilibrio de un cuerpo rigido.

Si el cuerpo puede sufrir
deformaciones elasticas su
estabilidad no es absoluta.

Corrimiento  impuesto a la barra. Esta hace
fuerza sobre el apoyo.

5.9

Si P crece llega un valor para el cual la barra
5.10| comienza a despegarse del apoyo.

Diagrama de momentos producido por la
5.11/| fuerza H generada por el corrimiento
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Diagrama de momentos producido por la
12| fuerza P sobre la barra deformada. En trazos,
diagrama simplificado equivalente.

N = Fig
* por
F.iT08M En

tamente centrada, se producirdn solamente
acortamientos y no corrimientos horizonta-
les.

Supongamos que al extremo superior de la
barra descargada se le impone un corrimiento
d, no muy grande, fig. 5.9. Se produce una
deformacion eléstica en la barra. Esta tiende
a recuperar su forma original, pegandose al
apoyo que le impuso el corrimiento. Si hace-
mos desaparecer el apoyo, la barra vuelve a
su posicion original y este proceso se puede
repetir tantas veces como se quiera.

Ahora se aplica una fuerza P creciente, fig.
5.10, a la barra deformada. Esta fuerza pro-
duce, por su excentricidad con respecto al
eje de la barra, flexiones que tienden a correr
su extremo hacia la derecha, es decir, a des-
pegarlo del apoyo.

Si la fuerza P es reducida, la tendencia a
despegarse del apoyo sera menor que la ca-
pacidad de recuperacion elastica que tiene la
barra. Al retirar el apoyo volvera a la posi-
cion original.

Si P es suficientemente grande, se despegara
del apoyo corriéndose hacia la derecha. Al

aumentar el corrimiento aumenta la flexién,
lo que aumenta el corrimiento, lo que au-
menta la flexion, lo que..... Se produce una
reaccion en cadena que acaba con el equili-
brio.

El valor limite de P, o sea, aquel en el cual se
anula la reaccion sobre el apoyo, y se llega al
equilibrio inestable, se denomina carga
critica.

Se puede demostrar que la carga critica es
independiente del valor inicial d; aun sin co-
rrimiento el sistema es inestable.

El corrimiento d generado por una fuerza H,
fig. 5.11, produce un diagrama de momentos
lineal y la barra ejerce sobre el apoyo una
fuerza H de valor

_ 3ElLd

|3

H

y como M = H.I seré:

3ElLd
M= T
La carga critica es aquella capaz de producir
sobre la barra por ella curvada un corrimiento
d igual al impuesto, fig. 5.12. En este caso
cesa el efecto que imponia la deformacion y
es como si el apoyo no existiera mas.

Como el diagrama de momentos reproduce
la curva de la deformacidn elastica, su valor
maximo serd algo menor que H.l, digamos,
para simplificar, un ochenta por ciento*.

*Recuérdese que segun los teoremas de Mohr (viga conjuga-
da) el corrimiento d es proporcional al momento con res-
pecto al vértice, que produce el diagrama de momentos
considerado como carga. Por eso se busca un diagrama
simplificado equivalente.
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Variacion de P en funcién de d.

13
T
II
F erit, wakor heSrico
tﬂ‘lﬂﬂfﬂﬁ
~] e
Entonces
Pgi.d = 0,8M
P d= 0,8.3Eld

crit. |2

Aqui se ve que P, no depende de d, y sim-
plificando

o 24El

crit. — Iz

El valor real del coeficiente que afecta al
segundo miembro depende de la forma de la
curva elastica de la barra deformada y fue
estudiado por Euler hace ya mas de doscien-
tos afios. En esta situacion de vinculos es:

Una barra traccionada no puede pandear.
5.14

_p® _El
Perit _TXIT

La representacion grafica de lo que ocurre
con la carga P creciente se ve en la fig. 5.13.

Los ensayos reales no dan nunca la linea
quebrada tedrica, sino curvas asintticas a
P.i. Esto se debe a las imperfecciones en el
centrado de la carga y en la rectitud de la
barra. Cuanto méas cuidadoso es el ensayo
mas se acerca a la curva tedrica.

El pandeo es entonces una inestabilidad por
deformaciones elasticas ya que estas aumen-
tan la excentricidad de la carga y por consi-
guiente puede iniciarse la reaccion en cadena
que acaba con el equilibrio.

| &



I INTUICION Y RAZONAMIENTO
EN EL DISENO ESTRUCTURAL

Esfuerzo de pretensado
.15/ en una pieza recta.

Una barra traccionada como la de la fig.
5.14, estara siempre en equilibrio estable,
porque tanto la recuperacion elastica de la
perturbacion como la excentricidad de P tien-
den a volver la barra a su forma original.

Hay otro tipo de cargas que no modifican su
excentricidad con respecto a las secciones,
por mas que se deforme elasticamente.

Una pieza pretensada en sus extremos por un
cable que recorre su interior estd compri-
mida por una fuerza P en cada extremo, fig.
5.15.

Una fuerza H producira una curvatura gene-
ral de la pieza como se ve en la fig. 5.16.
El cable se curva junto con la barra produ-
ciendo sobre ella fuerzas radiales hacia el

Esfuerzo de pretensado cuando
.16/ se curva la barra. No aparecen

excentricidades adicionales.

El cable interno de los frenos
.17 de una bicicleta no produce

pandeo en el tubo externo.

F
r
§17A

centro, Ademés de las fuerzas P extremas.
En cualquier seccion de la barra la resultante
del esfuerzo de pretensado y las radiales
sigue valiendo P y pasando por el mismo
punto por donde pasaba antes de la
deformacion. No se producen excentricidades
ni momentos adicionales. Al retirar H se
volverd a la posicion inicial.

El ejemplo més evidente, fig. 5.17, para
mostrar la imposibilidad de producir pandeo
comprimiendo un tubo por un cable que corre
internamente, lo constituye el mecanismo de
los frenos de una bicicleta. La vaina es extre-
madamente esbelta, puede ser curva incluso,
pero cualquier sector del tubo exterior esta
sometido siempre a un esfuerzo P centrado.
El pandeo es imposible.
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Barra con articulaciones en
.18l ambos extremos.

|

t

Para columnas con distintas condiciones de
vinculo el coeficiente que multiplica a El
varia:

El

P =P 7 (fig.5.18)
P 220015 (fig. 519
P =4p° El (fig. 5.20)

|2
Se ve que cuanto mayor es la restriccion en

los extremos de la barra, mayor es la carga
critica.

En los casos de pérticos articulados en las
bases, fig. 5.21, con vigas de gran rigidez,
se estd en una situacién similar a la inicial-
mente estudiada,

_p° El
Perit. = TXIT
En cambio, si la rigidez de la viga disminuye,

gira el nudo, y disminuye rdpidamente la
carga critica, fig. 5.22.

El caso limite, fig. 5.23, es cuando la viga
no impide el giro del nudo, ya sea por falta
de rigidez o por articulacién. En ese caso la
carga critica tiende a cero y el sistema es
directamente inestable.

Barra con un extremo
19| empotrado y otro articulado.

Barra con ambos extremos
.20l empotrados.

Para el disefiador interesado en optimizar el
aprovechamiento del material conviene rela-
cionar la carga critica con el area de la sec-
cion propuesta. Entonces se hablard de ten-
siones criticas; por ejemplo, para la barra
biarticulada:

_P

=it — 2y

crit. A p IZ,A

Si la tension critica es mayor que la de fluen-
cia, o de agotamiento, no se producird el
pandeo y se habra aprovechado al maximo
la capacidad resistente del material. En cam-
bio, si la tension critica es inferior a la de
fluencia, el colapso llegard por pandeo; si
estd muy por debajo de la tension de fluencia
el aprovechamiento sera muy pobre y se trata
de un mal uso del material. Es decir que la
tension critica es un buen indicador de la
eficiencia del disefio. La expresion anterior
puede tomar otra forma haciendo la siguiente
convencion:

S

|,

A
de donde

I=Ai?
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Barra con extremo superior perfectamente
21| empotrado pero permitido su corrimiento.

1 1

Barra con extremo superior elasticamente
2

2| empotrado y con corrimiento permitido.

i

Si el extremo superior esta articulado y tiene
23| corrimiento libre el sistema es inestable.

Distancia representativa de los radios de
5.24| giroi, e,

=

%Y

La longitud i, denominada radio de giro,
representa la distancia constante a la que
habria que colocar la totalidad del area para
obtener el mismo momento de inercia | = A.i?

En la fig. 5.24 se representan secciones de
iguales areas y momentos de inercia que un
perfil doble T, donde se indican los radios de
giro i, e iy. Entonces reemplazando I/A por i’
queda:

+2

|
— A2
Sgit =P ExTz

2

y haciendo l: l,0sea 12 queda

i i2
_ 2 E
Scrit. - p X?

La relacion I entre la longitud de la barra y el
radio de giro se denomina esheltez meca-
nica.

Esta sencilla expresion a la que se ha llegado
nos permite ver como varia la tension critica
y por ende la eficiencia del disefio de barras
comprimidas.
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La tension critica es proporcional al médulo
de elasticidad del material y no a la tension
de fluencia. Esto es muy importante en los

aceros que tienen practicamente el mismo T
moédulo de elasticidad, cualquiera sea su li- ! ?
mite de fluencia. Es decir que en el disefio i Y, E
de piezas comprimidas esbeltas no tiene ob- il

jeto utilizar aceros de alta resistencia porque
pandean bajo igual carga que los de resisten-
cia normal.

En lo que se refiere a los vinculos ya se ha
visto que el coeficiente inicial varia desde F
cero, cuando el sistema es inestable, hasta
4p? para doble empotramiento, sin corri-

miento. Convendra restringir al méximo las Variacion de la deformacion eléstica de la
.25 barra al reducir la distancia entre puntos fijos.

posibilidades de movimiento de los extremos ~ °
para aumentar la eficiencia.

La variable que mas incide y en la que el
disefiador debe poner mayor empefio es la
esbeltez 1. Es obvio que al estar elevada al
cuadrado en el denominador, el crecimiento
de I hace bajar rapidamente la tension critica

Los arriostramientos AB y AC reducen
.26| efectivamente la longitud de pandeo. No asi el MN.
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Los mecanismos (a), (b) y (¢) son inestables.
La existencia del muro da estabilidad a todo el
conjunto (d).

27

N

Otras formas de lograr sistemas estables.

y el consiguiente aprovechamiento del mate-
rial. Para reducir la esbeltez a veces se puede
disminuir la longitud de la pieza buscando
fijar puntos intermedios, fig. 5.25.

Esto es muy frecuente en barras comprimidas
de reticulados, fig. 5.26. Las barras AB y
AC, llamadas de arriostramiento, son efecti-
vas porgue hacen que la longitud de pandeo
pase de I; a l,. Eso es cierto porque B perte-
nece al mecanismo estructural formado por el
muro con contrafuertes capaz de impedir
los movimientos horizontales. El punto C es

(<)

un nudo de la viga reticulada y puede impedir
los movimientos verticales.

En cambio, un arriostramiento como el MN
es totalmente ineficaz. Un elemento inestable
no gana estabilidad por unirse a otro tan ine-
ficaz como él, a menos que se origine un
nuevo mecanismo estable en si mismo y di-
ferente del anterior.

El mecanismo de la fig. 5.27.a es inestable
y sigue siendo inestable en b y en c; es como
pretender que un ciego guie a otro ciego. Lo
mas que se puede lograr es que en vez de caer
cada pieza sucesivamente en una direc-cion
distinta, caigan todas simultaneamente en una
misma direccion.

En cambio, el arriostramiento, o union al
muro estable de la fig. 5.27.d confiere esta-
bilidad a todo el sistema.

La estructura de la fig. 5.28.a es estable por-
gue la barra diagonal forma una triangulacion
inexistente en la fig. 5.27.b. El portico de
la fig. 5.28.b es estable porque la viga rigida,
unida rigidamente a las columnas, les impide
el giro en el nudo superior. La posibilidad
de deformacién del portico de la fig. 5.28.b
es totalmente distinta a la del mecanismo
cinematico de la fig. 5.27.b.
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La barra MN no cambia
29| la deformacion ni reduce

la longitud de pandeo.

La barra MN, fig. 5.29, aln estando rigi-
damente unida a las columnas no modifica
su posibilidad de deformarse y la longitud
de pandeo sigue siendo I. No se ha modifi-
cado la esbeltez; no significa ninguna mejo-
ria.

La otra manera de reducir la esbeltez consiste
en aumentar el radio de giro, i.
Como

1= . /=
F
es facil advertir que, manteniendo el area de
la seccion, serd necesario aumentar el mo-
mento de inercia I, es decir distribuir el ma-
terial lo méas alejado posible del centro.

Si la barra comprimida estd vinculada nada
maés que en los extremos el pandeo se produ-
cira segun el plano de menor rigidez. Para
el perfil doble T de la fig. 5.30 sera el plano
Y el de menor rigidez.

El plano de pandeo es el Y,
5.30| para esta situacion de

vinculos y relacion de
momentos de inercia.

Los perfiles de ala ancha
5.31| aumentan su radio de giro

minimo para evitar el

pandeo.
e
!Sﬂm
"x=-ﬂ_ﬂ om 4'.:5 7 em
l-'-rr‘!‘.EG-tl'l'l. .{Tz?;ﬁﬂun

Iml'n = Iy<<|x = Ima’1x

En elementos comprimidos de ese tipo hay
que poner especial atencion en el valor del
Iin» Que es el que da la esbeltez méaxima.
La eficiencia aumenta cuando I, tiende a
igualar a I s, 0 bien cuando iy, tiende a imax.

Con ese objeto se fabrican los perfiles doble
T de alas anchas. En la fig. 5.31 se compara
un perfil normal con uno de ala ancha. Se
puede apreciar que el mayor cambio se pro-
duce en el valor de iy, que es el que gobierna
el pandeo.

Otra forma de aumentar el radio de giro mi-
nimo, fig. 5.32, es armar secciones com-
puestas por dos o més perfiles. En estos ca-
sos, se hace que I, del conjunto sea algo
mayor que I, para compensar la mayor defor-
mabilidad que se produce por la discontinui-
dad de las uniones.
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En esta busqueda de aumento de momento
de inercia, manteniendo siempre la seccion,
se llega a las secciones tubulares. De todas
ellas la méas eficiente seria el tubo circular,
aun cuando muchas veces pueden preferirse
los tubos cuadrados por facilidad constructi-
va. Para aumentar el momento de inercia
conviene disminuir el espesor de la pared del
tubo y aumentar su didmetro. Pero esto tiene
un limite que es el pandeo localizado de la
pared, fig. 5.33. Hagase la prueba con un
tubo formado por una hoja de papel y se
podrd comprobar el abollamiento de la lami-
na.

EH_

Las secciones compuestas logran que I, supere
al,.

De todos modos, la utilidad de aumentar el
momento de inercia y reducir la esbeltez tiene
un limite préactico. Cuando la esheltez baja
lo suficiente como para que la carga critica

’ supere ampliamente a la carga Ultima de
H Abollamiento local de un tubo de pared fluencia, es evidente que el colapso no puede
.33 delgada, p. €]. un cilindro de papel. producirse por pandeo. No es un problema

ot

de estabilidad del equilibrio sino de resisten-
cia del material. Esta situacion se da en los
elementos que reciben cargas muy grandes
en relacion a su longitud. Por ejemplo, fig.
5.34, una columna metélica de planta baja
de 4 m de altura y 500 t de carga, resulta de
una robustez tal que no puede fallar por pan-
deo. En cambio, en el reticulado de la fig.
5.35, la barra del cordén que tiene 3 m de
longitud y un esfuerzo de compresion de solo
2 t, sera tan esbelta que deberd disefiarse
fundamentalmente a pandeo y procurar por
todos los medios la reduccion de esbeltez.
Los reglamentos establecen eshelteces méxi-
mas que no deben sobrepasarse, ain cuando
la carga sea insignificante.

Las cargas muy grandes requieren secciones
.34| muy robustas que no pueden pandear.

En general, resulta méas eficiente concentrar
Para esfuerzos reducidos se obtienen piezas las cargas en pocos elementos mas robustos
3

5| muy esbeltas que deben disefiarse que dispersarla en muchos pero més esbeltos.
esencialmente para evitar el pandeo.
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A veces ocurre que las posibilidades de
arriostramiento son diferentes segun las dis-
tintas direcciones principales. En la fig. 5.36
se indica una situacion de ese tipo. En cada
direccion varia la posible configuracion de
pandeo, fig. 5.37. En un perfil doble T el
radio de giro iy es de tres a cinco veces mayor
que iy, pero la longitud equivalente de pandeo
es 2h para iy y se reduce a solamente h/3
para i,. En estas circunstancias se justifica
ampliamente la utilizacion de una seccion
con momentos de inercia y radios de giro
muy distintos segn las direcciones principa-
les.

La inestabilidad elastica propia del pandeo
se produce no s6lo en barras rectas, como
columnas o piezas de un reticulado. Puede
pandear una barra curva comprimida como
es un arco. Pueden pandear placas o lami-
nas enteras, como las boévedas delgadas, o
mas frecuentemente las almas en vigas me-
talicas de poco espesor.

Es muy peligroso también el pandeo de vigas
muy esbeltas, fig. 5.38. El cordon compri-
mido puede desviarse lateralmente produ-
ciendo también una torsion; por esto es que
la carga critica depende no sélo de la rigidez
flexional lateral sino también de la rigidez
torsional.

Para el caso de vigas de seccion rectangular
estrecha, fig. 5.39, con carga uniformemente
repartida, segin Timoshenko, la carga critica
de pandeo seria

E.b%d
|3

qcn’t. = 2’83

Aqui se ve claramente que la disminucion
del ancho b es lo que provoca el pandeo,

Tsﬁ
Distintas posibilidades de arriostramiento en
5.36| las direcciones X e Y.

Distintas configuraciones de pandeo en las
5.37| direcciones X e Y.
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porque reduce ambas rigideces: torsional y
flexional segin Y.

Lo maés razonable desde el punto de vista del
disefio es proporcionar adecuadamente las
tres dimensiones de la viga, b, d y I, para
que la carga critica supere ampliamente a la
carga Ultima por flexion. Con el mismo cri-
terio bastante conservador se podria hacer

qcn't = 3|5qadm

Las vigas muy esbeltas pueden pandear
lateralmente por efecto de la compresion
desarrollada en una parte de la seccion.

-

+

i
+

|

s

!
]
K

Viga de seccion esbelta.
.39

|1/m /ﬁ.l"/m ‘/am 'T/q.|

e T8 S Y|

/ .

d/'l'lh{/ﬂs. d/ﬁ4 % | para E= 80.000kg/cm’.

Veamos en el hormigén armado. Se supone
un moédulo de elasticidad E = 80000 Kg/cm?
y una tensién admisible de 60 Kg/cm? lo que
corresponde razonablemente a un hormigén
de resistencia caracteristica de 130 Kg/cm?.
El mddulo de elasticidad del hormigén se
toma bastante bajo para tener en cuenta que
se trata de cargas de larga duracion y se
producen deformaciones por fluencia lenta.
Estos valores no estan muy lejos de los co-
rrespondientes a las maderas de construccién
y pueden también servir de orientacion para
su disefio.

Con esas hipotesis y partiendo de la expre-
sion que da dt, Se llega a que si

Ja
28

h3

no hay peligro de pandeo y basta verificar
la resistencia. En la tabla de la fig. 5.40 se
dan los valores minimos del ancho b en fun-
cion de la altura d, para distintas relaciones
d/l.

Por ejemplo si se tuviera una viga de hormi-
goén de 24 m de luz y 2 m de altura, seria

a_1
| 12
yentonces:
= d_2m e
81 81

Tabla que da los anchos
minimos necesarios (b,,.)

- para evitar la verificacion a
pandeo, en funcion de la
relacion canto y luz, (d/I)

b
’/:;
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El alma de la viga puede pandear si la losa va
41| por la zona traccionada.

Pérticos de Piscina Cubierta en Leverkusen.
42| Mecanismos para evitar el pandeo.

Una viga de menos de 0,25m de ancho estaria
condicionada por el pandeo y no podria apro-
vechar toda su capacidad resistente a flexion.
Es un mal disefio.

Este problema de pandeo lateral de vigas se
da solamente cuando el cordéon comprimido
no tiene sujecion lateral.

Puede pandear una viga invertida en la zona
de momentos positivos, 0 una viga hacia
abajo de la losa en la zona de momentos
negativos, fig. 5.41.

A veces se recurre a distintos artificios para
impedir movimientos laterales y lograr ma-
yor estabilidad.

| &
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H Las vigas de cubierta y ménsulas reducen la En las vigas de portico de la piscina cubierta
43| posibilidad de rotacion y evitan el pandeo. de Leverkusen, ademas de las aletas que au-
mentan la rigidez lateral, fig. 5.42, las vigas
y ménsulas centrales, fig. 5.43, hacen mas
dificil la rotacion, es decir, aumentan la rigi-
dez torsional impidiendo el pandeo.

La aparicién de una junta de dilatacion puede
llevar a problemas de pandeo por el cambio
de esbeltez de las piezas, fig. 5.44.

Es muy frecuente que para hacer una junta
de dilatacion se corten columnas y vigas por
su plano medio, reduciendo su ancho a la
mitad. Esto es perfectamente valido en lo

:TL gue hace a la resistencia. La mitad de ancho
; da la mitad de resistencia pero la mitad de
| zona de influencia de la carga da la mitad
i de solicitacion; la relacion se mantiene.

)

'fi b Pero la carga critica no es proporcional al
i

ancho sino al cubo del ancho. Reducir el
ancho a la mitad significa reducir la carga
critica a una octava parte para cada viga, y
a un cuarto para el conjunto de ambas. Esa
reduccion tan drastica puede hacer que el
problema pandeo sea mas exigente que el
problema resistencia. Si es una estructura de
i/ hormigén armado es natural que el problema
{

no se note al comienzo sino al paso de los
afos, cuando el modulo de elasticidad final
alcanza a la tercera parte del inicial. Asi es
gue pueden aparecer deformaciones laterales
crecientes, preanunciadoras de un pandeo

| '

I i

[""“:‘ﬁ I : casi seguro, fig. 5.44.b. Si no se colocan a
| ‘
|

tiempo refuerzos que reduzcan la longitud
de pandeo se corre un serio peligro de colap-

/ S0.
(_b) Las vigas formadas por perfiles metalicos
El corte producido por la junta de dilatacion doble T tambien pueden "egqr_a pande_ar,
44| no afecta a la resistencia pero agrava el fundamentalmente porque la rigidez torsio-
problema de pandeo. nal es muy baja. También hay que tener en
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La viga (a) con la carga aplicada abajo, es més
45| estable que la (b) con la carga arriba.

Este perfil doble T no es suficientemente
5.46| estable si la carga est4 aplicada abajo.

cuenta la forma de aplicacion de la carga.
La viga es mas estable cuando la carga se
aplica en la parte inferior, fig. 5.45.a, que
cuando esta en la parte superior, fig. 5.45.b.

Por ejemplo, en un perfil normal doble T de
30 cm de alto y 4,50 m de luz, sin arriostra-
miento lateral, fig. 5.46, si la carga esta apli-
cada abajo la tension critica llega a 3.300
Kglcm?, pero si esta arriba, sélo alcanza los
2.050 Kg/cm?. Aln en el mejor de los casos,
en que la tension critica supera a la tension
de fluencia, si se verifica la resistencia con
una tension admisible de 1.400 Kg/icm?® el
coeficiente de seguridad a pandeo seria solo
3.300/1400 = 2,35, que es relativamente
bajo.

Se ve entonces que para una viga doble T
una relacion 1/d = 15 ya entra en el campo
donde hay que preocuparse por el pandeo.
Para perfiles menores se podria admitir ma-
yores valores de 1/d porque la relacion I/l
aumenta y se hace mas estable. Por el contra-
rio los perfiles méas grandes son més inesta-
bles. Todo esto indica que hay que ser muy

cuidadoso con el disefio de vigas aisladas.
Lo méas recomendable es utilizar los otros
elementos existentes en la construccion, cu-
biertas, entrepisos, etc., para evitar la defor-
macion lateral.

Las vigas reticuladas son aln mas suscepti-
bles de pandear.

El conocido caso de las cubiertas para esta-
ciones de servicio, 0 ventas de automoviles,
donde la viga reticulada sostiene una chapa
plegada es uno de los méas peligrosos, fig.
5.47. Si la viga estd colocada por debajo el
problema no existe porque la chapa plegada
impide la deformacion lateral del cord6n
comprimido, fig. 5.48.

Sin embargo, en cierta época del movimiento
moderno hubo un rechazo hacia las formas
triangulares. La solucion era ocultar la viga
poniéndola sobre el techo. Asi también se
produjo algin colapso, afortunadamente no
muy grave, por ser construcciones livianas y
haberse dado inmediatamente después del
montaje.

| &
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Viga reticulada sin arriostramiento del cordon La cubierta puede usarse para impedir el
47| comprimido. Hay peligro de pandeo lateral. 5.48

pandeo lateral de la viga.

De todos modos, si se quiere adoptar la so-
lucién de la fig. 5.47, antes de afinar los
célculos de pandeo, serd preferible disefiar
mecanismos aptos para reducir la posibilidad

Uniendo el cordon comprimido a la cublerta  4€ Pandeo del corddn comprimido. Las solu-
49| se impide su movimiento lateral. clones son varias.

7

A\

=

Se pueden colocar riendas cada tanto que

unan el cordon superior con la cubierta, fig.

5.49. Se hace muy dificil correr horizontal-

mente el corddn superior porque el giro f se

trasmite a la cubierta, la que genera un mo-
‘ mento equilibrante. Se utiliza la gran rigidez
flexional de la chapa plegada para impedir
la torsién de la viga. Es una manera de au-
:F %I_—T mentar la rigidez torsional.

para aumentar el momento de inercia Iy,

Ry como se ve en el corte de la fig. 5.50.a. El
(b) arriostramiento  horizontal entre cordones

(@) comprimidos de la fig. 5.50.c es mucho mas

HVigade cordones dobles para aumentar la eficiente que el de la fig. 5.50.b. Es mas
5

0l rigidez lateral; (a) sistema aporticado, (b) rigido un sistema triangulado que uno apor-
sistema triangulado. ticado.

i ‘ Otra forma seria desdoblar la viga en dos
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También es conveniente, fig. 5.51, que las
triangulaciones de las caras horizontales y
verticales coincidan, formando las diagona-
les dos lineas helicoidales, tirabuzones, con-
tinuas y opuestas. Esto aumenta la rigidez
torsional.

Descomponer en dos el cordon comprimido
significa reducir a la mitad la carga en cada
una de las barras, con lo que aumenta la
esbeltez y disminuye la eficiencia.

Se podria proponer la solucién de la fig.
5.52, en la que la fuerza H se descompone
en dos, segun las direcciones de ambas vigas
inclinadas. Se aumenta asi la rigidez lateral.
Para aumentar la rigidez torsional conviene
triangular el plano inferior.

Si un maestro del Movimiento Moderno
como Mies Van der Rohe, fig. 5.53, quiere
utilizar todo el valor expresivo de la viga
reticulada para marcar el contraste entre es-
tructura y envolvente, debera entonces dise-
fiar en funcion de la carga critica ain cuando
no se aproveche totalmente la capacidad re-
sistente del material. Dentro de este esquema
bésico se han preferido barras con forma de
tubos cerrados, que le confieren al conjunto
mucho maés rigidez torsional que los perfiles
laminados abiertos. Esta afirmacion se com-
prueba fécilmente comparando la deforma-
cion por torsion de la hoja de una ventana
cuyo bastidor esta hecho con perfiles lamina-
dos doble contacto, con otra formada por
tubos de chapa doblada.

El colapso por pandeo es mucho mas peli-
groso que la situacion de rotura por falta de
resistencia. En materiales ductiles como el
acero, se va llegando poco a poco al agota-
miento de las secciones por una plastificacion

Reticula triangulada continua que brinda
5.51/ también rigidez torsional a la viga.

o
~ s

Viga reticulada espacial. Buena rigidez lateral y
5.52| torsional.

1=
el
Hil

Proyecto para el teatro de Mannheim, de Mies
5.53 Van der Rohe.

1
gradual de la misma. Aparecen también en
forma creciente grandes deformaciones que
preanuncian el colapso con suficiente tiempo
como para desalojar la construccién, dismi-
nuir las cargas, reforzar la estructura y evitar
males mayores. En un material semiddctil
como el hormigén armado, la fluencia del
acero y la incipiente plastificacion del hormi-
gon, van acompafiadas por una fisuracion, o
agrietamiento, indicativos del peligro. Algo
similar ocurre en las construcciones de mam-
posteria. En cambio, al alcanzar la carga
critica de pandeo, se produce un cambio tan
repentino que el colapso es casi inmediato y
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total. Por ese motivo, los coeficientes de se-
guridad a pandeo son generalmente mucho
mas elevados que los de flexion. Incluso es
comin que para barras rectas comprimidas
se use un coeficiente de seguridad variable;
por ejemplo en acero, 1,7 para piezas muy
robustas, a 2,5 para esbelteces mayores que
100. Todo esto indica el cuidado que se debe
poner al disefiar piezas donde existan com-
presiones, columnas, barras de reticulados,
cordones comprimidos de vigas esbeltas, al-
mas de vigas trabajando a corte, etc.

Sin embargo, se puede admitir la existencia
de ciertas partes de la estructura que hayan
llegado a su carga critica si se cumplen las
siguientes condiciones: que la estructura siga
siendo estable aunque desaparezca la pieza
pandeada y que las deformaciones de la pieza

(a) Mecanismo tipico para resistir fuerzas
54| horizontales.

(b) La carga hacia la derecha produce

tracciones en las diagonales.

(c) Al cambiar el sentido de la carga las

diagonales pandean.

pandeada no perjudiquen a ningun elemento
constructivo.

Veamos algunos ejemplos. En la fig. 5.54.a
se ve un tipico esquema de planos resistentes
verticales formados por una triangulacion
para resistir las fuerzas horizontales que pro-
duce el viento en las fachadas. En la fig.
554.b se indican las fuerzas actuantes en
cada nudo. Las diagonales trabajan a traccidn
y el sistema es estable.

Si el viento cambia de sentido, fig. 5.54.c,
las diagonales quedan comprimidas. Si las
diagonales son muy esbeltas, como ocurre
en la generalidad de los casos, tendran una
carga critica muy reducida, a partir de la
cual el sistema es inestable. Despreciando la
capacidad de las diagonales para resistir com-
presiones, el sistema es directamente inesta-
ble, para ese sentido de cargas de viento.

__...T_/?._
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Si se agregan diagonales cruzadas con las
anteriores, fig. 5.55, el sistema vuelve a ser
estable, aunque se supriman las diagonales
gue comienzan a pandear.

El inconveniente que pueden presentar las
barras que se aflojaron por pandeo es que al
cambiar répidamente el sentido de la carga,
pasan a estar traccionadas produciendo un
tiron busco, que es mucho mas perjudicial
gue la misma carga aplicada en forma progre-
siva, 0 casi estatica. Los elementos de union,
chapas agujereadas, bulones, etc., son los
mas perjudicados por este efecto de impacto.
Como solucién, fig. 5.56, suele recurrirse a
una ligera traccion previa T,, que se da a las
diagonales para que no lleguen a aflojarse.

En la fig. 5.57 se ve una viga apoyada sobre
tres pilares. Si ninguno de ellos desciende le
corresponde el diagrama de momentos de la
fig. 5.57.b. Pero si la columna central llegara
a pandear debido a su esbeltez, la reaccion
R, no podria superar el valor de la carga
critica. Cualquier incremento de la carga de-
bera ser equilibrado exclusivamente por las
reacciones R, ¥ R, es decir como si la viga
tuviera la luz total A-C.

La deformacion seria la de la fig. 5.58.a y
su correspondiente diagrama de momentos
se aproxima cada vez al de la viga de luz
A-C, fig. 5.58.b.

Si las columnas externas y la viga estan pre-
paradas para resistir la solicitacion el sistema
es estable y resistente. Puede admitirse siem-
pre y cuando la deformacién lateral de la
columna y el descenso no produzcan rotura
de vidrios, mal funcionamiento de las aber-
turas, etc. En este caso seria preferible sepa-
rar totalmente la columna B y apoyar la viga
exclusivamente en Ay C, fig. 5.59.

Con diagonales cruzadas el sistema es estable.
5.55

Conviene dar un ligero pretensado a las
5.56| diagonales.
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Viga con uno de sus tres apoyos muy esbeltos. (a) Columna que ha alcanzado la carga critica.
57 5.58| (b) Diagrama de momentos correspondiente.
g

|~

Columna central separada de la viga.
.59
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Pandeo del alma comprimida diagonalmente.
.60

En un perfil metalico como el de la fig. 5.60, m Rigidizadores de alma que trabajan a
si la chapa del alma es muy esbelta y los 5.61 compresion.
esfuerzos de corte son grandes, puede produ-

cirse un pandeo o abollamiento de la misma,

haciendo inestable el equilibrio. Las llama-

das tensiones de corte t equivalen a traccio-

nes y compresiones diagonales. Estas com-

presiones son las que producen el pandeo.

Para evitarlo se pueden colocar rigidizadores

en las zonas de esfuerzos de corte importan-

tes, como se ve en la fig. 5.61. Aunque

pandee el alma, como se representa en la

parte cercana al apoyo A, permanece el es-

fuerzo de traccion T en la otra diagonal, que

junto con el esfuerzo de compresion C que

puede desarrollar el rigidizador vertical, con-

figuran un sistema estable. Este sistema es

equivalente a la triangulacién representada

en el extremo B, donde se ha eliminado la

diagonal comprimida y pandeada.

120 i,
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Cap V

T
® SINTESIS Y CONCLUSIONES

El pandeo es una situacion de inestabilidad
del equilibrio por deformaciones elasticas, o
plasticas, de la estructura. Se produce exclu-
sivamente en elementos comprimidos esbel-
tos.

Se trata de un paso brusco de una situacion
de equilibrio a otra de grandes deformaciones
que pueden llevar al colapso.

Para lograr un buen aprovechamiento del ma-
terial hay que reducir la esbeltez.

Se puede reducir la esbeltez disminuyendo
las longitudes de pandeo, o sea, colocando
arriostramientos intermedios que se unan a
puntos mucho maés rigidos que el elemento

que se quiere rigidizar.

También disminuye la esbeltez al aumentar
el radio de giro de la seccion de las barras,
0 el espesor y la curvatura de las chapas.

Los tubos cerrados son ventajosos en los ca-
sos de pandeo torsional.

Los coeficientes de seguridad a pandeo seran
siempre mayores que los de rotura ductil,
porgue se trata de un colapso total y sin previo
aviso.

Pueden admitirse partes pandeadas, si esas
partes no son imprescindibles para la estabi-
lidad del conjunto.
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6 LA EFICIENCIA

El papel especifico que desempefia una es-
tructura dentro de un conjunto arquitectonico
es el de soportar cargas.

Nunca puede renunciar a esa funcién prima-
ria que la distingue y debe hacerlo en forma
permanente a lo largo de toda la vida Gtil del
edificio, es decir perdurando en el tiempo.
Ademas es muy frecuente que la estructura
sea el elemento principal para la configura-
cion de los espacios arquitectonicos ya sea
formando cubiertas o envolventes en general,
contribuyendo a acondicionar el espacio y a
darle ciertas posibilidades de uso y calidad
arquitectonica.

Aunque la columna sea el prototipo del ele-
mento portante, la columnata de Bernini, fig.
6.1, no es valorada por el mayor o menor
aprovechamiento de su capacidad resistente
sino por la generacion y calificacion de un
extraordinario espacio urbano y llega a cons-
tituir un verdadero patrimonio cultural de la
humanidad.

Como se ve, estos diferentes objetivos que
puede tener una estructura son de naturaleza
muy diversa y no tienen una unidad de me-
dida comdn. Mas ain, algunos de ellos no
son magnitudes fisicas y no pueden ser me-
didos objetivamente. ;Qué unidad se usaria
para medir la calidad expresiva lograda por
una estructura?

El mé&ximo logro de esta columnata no reside
6.1 len su capacidad de soportar cargas.

iy L

T
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La construccién de cualquier estructura re-
quiere un cierto consumo de recursos de dis-
tinta indole: materiales, mano de obra, equi-
pos, ademas de conocimientos cientificos y
tecnoldgicos. La evaluacién de estos recur-
sos puede llegar a hacerse en una unidad
comun. El presupuesto de la obra es la suma
de todos ellos expresada en una unidad mo-
netaria. Por supuesto que tanto la disponibi-
lidad de recursos como el costo, son total-
mente variables de un momento historico a
otro, y de un lugar geogréfico a otro.

Los recursos para construir cualquier obra
son siempre limitados y también costosos.
Es natural entonces que se procure alcanzar
el méximo de objetivos con el minimo de
recursos. Asi nace el concepto de eficiencia
como la relacion entre los resultados obteni-
dos y los medios empleados. Esta eficiencia
global, en la que se tienen en cuenta todos los
aspectos sobre los que in-fluye la estructura,
es la que verdaderamente interesa.

La incidencia de la estructura en el conjunto
del edificio se puede poner en evidencia a
través de muchos ejemplos.

Una cubierta metélica liviana puede tener
muchas ventajas por su bajo peso, menor
accion sismica, reduccion en soportes y fun-
daciones, con respecto a una cubierta pesada
de hormig6n armado. Pero la mayor aislacion
e inercia térmica de esta Ultima puede ser
una ventaja decisiva en determinados climas.

La estructura de un entrepiso membranal, o
laminar, fig. 6.2, podria hacerse con mucho
menos material que el clésico entrepiso de
vigas y losas, que trabaja esencialmente a
flexion. Pero es obvio que sdlo las superficies

Los entrepisos laminares no son adecuados
6.2 | para las actividades de un edificio normal.

]
==
| i
| | |

Sistema constructivo simple para lograr
6.3 | formas complejas de mayor eficiencia.

Laja de piedra de proporcion 1 a 20.
6.4
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planas y horizontales son aptas para las acti-
vidades humanas habituales.

Una estructura extremadamente flexible
puede ser muy resistente, pero requerir dis-
positivos muy complejos para una colocacion
de aberturas y cerramientos que impida su
rotura o mal funcionamiento.

Las complejidades de forma y seccién de las
piezas estructurales lleva generalmente a
complicaciones en los elementos constructi-
vos, con lo que se pierde lo que se gand en
el mejor aprovechamiento de la resistencia
del material. A menos que se inventen siste-
mas constructivos simples, como los de losas
nervuradas con elementos prefabricados, fig.
6.3.

Todo esto muestra que las decisiones que
toma un disefiador tienen en cuenta muchos
aspectos y no s6lo el comportamiento mecéa-
nico de la estructura. Asi también se ve que
los intentos por optimizar el disefio se com-
plican por la multiplicidad de variables com-
plejamente relacionadas, y definitivamente
se estancan cuando las variables no encuen-
tran una unidad comdan, e incluso su evalua-
cion es mas subjetiva que objetiva.

Sin embargo, conviene tratar de establecer
alguna manera de comparar las posibilidades

de cada tipo estructural, o de las variantes
de un tipo. Para esto se introduce la idea de
eficiencia estdtica como la relacion entre la
carga Util y el peso propio de la estructura.
A pesar de todas las limitaciones que puede
tener esta definicion, ya que el Unico logro
considerado es la capacidad portante y no
hay ninguna evaluacion econdémica de los
medios empleados, el concepto es valido por-
gue de él se pueden extraer algunas sugeren-
cias, muy generales, pero también muy Util-
es, para el disefio estructural. Justamente,
por no hacer evaluaciones econdémicas tan
sujetas al momento y al lugar, y por analizar
condiciones intrinsecas de la mecénica es-
tructural, las conclusiones son méas universa-
les y permanentes.

Imaginemos una laja de piedra trabajando a
flexion, con una resistencia a traccion de
solo 45 Kg/em® y un peso especifico de 3
Kg/dm®. Supondremos un coeficiente de se-
guridad de 2.

En todos los casos se mantendra la relacion
h/l = 1/20. La eficiencia es independiente del
ancho b ya que tanto el peso propio como la
capacidad portante son directamente propor-
cionales al ancho, y su relacion no cambia
fig. 6.4.

— o R
{V Desiqnac. (em) (em) Z(Cm> 03 K /Cm’L 0"’?1/ cm’{ eficiencia | Escala
® 2 20 40 1,6 20.3 M. 1
@ s 50 100 4.5 18,0 4.0 25
@ 10 100 200 1,0 13, 1.5 s
® 25 J 250 co0 22,5 o o 12,5
s0 500 100 45 rompe por su

Tabla que muestra la disminucion de la
eficiencia, cuando aumenta la escala en la laja.

bs |
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bo |

bs |

Factor de escala 1,0.
Eficiencia 11,5.

Factor de escala 5,0.
Eficiencia 1,5.

Factor de escala 2,5.
6.7 | Eficiencia 4,0.

Factor de escala 12,5.
6.9 | Eficiencia 0.

m Factor de escala 25.
6.101 Colapsd.
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El procedimiento es, fijar las dimensiones,
calcular el peso por unidad de longitud, luego
el momento méximo que dividido por el mo-
dulo resistente da la tension de trabajo. La
diferencia entre la tension de trabajo y la
admisible es la tension aprovechable para la
carga util.

Sib=20cm, ]
h=2cm, o b
[ =40 cm, : ; th
se tendria: ] =Y
A=40cn’, i R Sy
g=0,12 Kglcmy h b=t
M =24 Kg.cm. B
- B gy €
Como W = 13,3 cm?®, se tiene:
sy = 1,8 Kglem®
Todos los tipos estructurales tienen curvas
COMO Sum = 45/ 2 = 22,5 Kglem’ de forma similar a esta, con distintos valores
en cada caso.
Sgiil = Sagm-S = 22,5-1,8 = 20,7 Kglem?
En primer lugar se puede advertir que cuando
La eficiencia estatica es la relacion entre la el tamafio de la estructura aumenta la eficien-
carga Util y peso propio, o0 entre las respec- cia tiende rapidamente a cero. Es decir que
tivas tensiones. las estructuras pequefias son intrinsecamente
mas resistentes que las grandes. Esto ya lo
. S 20,7 _ sabia Galileo cuando afirmaba en su “Dia-
eficiencia = s 18 =115 logo delle nuove scienze”, de 1638, que
9 ’ “gquien quisiera mantener en un enorme gi-
gante la proporcion que tienen los miembros
Siguiendo este camino y variando la escala  de un hombre comin, deberia encontrar una
de la construccion se pueden completar 10 materia mucho mas dura y resistente para
valores que aparecen en la tabla de la fig. formar sus huesos, o aceptar que su vigor
6.5 y cuyos resultados estan graficados en  fuese, en proporcion, mucho menor que el
las figs. 6.6 a 6.10. de los hombres de estatura mediana”. Tam-
bién llegd a enunciar el principio de que
De acuerdo a estos resultados se puede repre-  existe una dimensién maxima para toda es-
sentar la variacion de la eficiencia en funcion  tructura, a partir de la cual “todo cuerpo mas
del tamafo de la estructura, segin se ve en grande, impotente para resistir su propio
lafig. 6.11. peso, se quebrarad”.
129

Grafico que muestra la caida de la eficiencia
6.11/ cuando aumenta el tamafio de la estructura.
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Conjunto legislativo de Brasilia.
A2

El punto A de la fig. 6.11 corresponde a la
situacion de la fig. 6.9. La eficiencia es nula.
El cuerpo sblo es capaz de resistir su propio
peso en forma aceptablemente segura, pero
no admite ninguna carga Util. Si se duplica
la dimension, fig. 6.10, el coeficiente de
seguridad se reduce a 1, y a partir de alli el
CUErpo se rompe.

El punto A constituye, al menos tedricamen-
te, el limite de aplicacion del tipo en estudio.
En la préactica, al acercarse al limite, la capa-
cidad de carga util es tan baja, que dificil-
mente la estructura sea competitiva y seria
preferible otra solucion maés eficiente.

El punto B constituye el limite dimensional
gue la misma naturaleza impone a cada tipo
estructural. La dimension correspondiente a
B se obtiene multiplicando el coeficiente de
seguridad adoptado por la dimensién corres-
pondiente al punto A.

En segundo lugar se ve que para dimensiones
pequefias, todos los tipos estructurales son

Supuesta losa plana de 70 m de luz para cubrir
6.13| la Camara de Diputados.

altamente eficientes. Esto implica que en esa
escala la libertad del disefiador es enorme.
En pequefias construcciones se puede hacer
casi cualquier cosa, todo vale, sin que las
consecuencias sean muy graves. En todo
caso, las decisiones sensatas se orientan hacia
la eficiencia constructiva ya que la resistencia
no es problema. Las exigencias de uso tam-
bién son mucho mas importantes que las es-
tructurales.

La sala de reuniones de la Camara de Dipu-
tados de Brasilia es un buen ejemplo de lo
gue ocurre si se quiere hacer crecer un tipo
estructural mas alla de sus posibilidades de
aplicacién préactica.

En todas las revistas de fines de la década
del 50 aparecid el proyecto de la nueva capital
donde el recinto circular de los diputados
aparece cubierto por una gran losa maciza
de hormigén armado de unos 70 m de diéa-
metro, figs. 6.12 y 6.13.

El momento méaximo en una losa circular
simplemente apoyada es, segln la teoria de
lineas de rotura;




I INTUICION Y RAZONAMIENTO
EN EL DISENO ESTRUCTURAL

Solucidn realmente adoptada.
.14/ Cupula, cielorraso y cubierta.

2
m:q'R
6

Si suponemos 3 m de espesor de la losa y una
carga Util de 0,8 t/m? se tiene:

g=72tm
p=0,8 t/m?
q = 8,0 t/m?

8x35°

M = =1.633tm

valor que debe compararse con el momento
admisible, para cada faja de 1 m de ancho.

_ by e _ 1x300°

My = =1.800tm
50 50

Si bien todavia se encuentra dentro de limites
tedricamente construibles, resulta que la efi-
ciencia, como relacién entre carga util y
carga total es:

0,8
7,2

=011

japenas un once por ciento!

Esta eficiencia tan baja implica un enorme
consumo de material, 3 m® de losa por m?
de planta, y cargas tremendas para toda la
subestructura: platea de asientos, soportes y
fundaciones.

En esta escala la losa plana no tiene posibi-
lidad de competencia con una estructura la-
minar gque elimina casi totalmente las flexio-
nes y trabaja a esfuerzos directos en el plano
medio de la superficie.

La solucién que realmente se adoptod es la
de la fig. 6.14. Consta de una clpula esférica
rebajada de la que cuelga un cielorraso livia-
no. Ademds, una sobrecubierta anular con
ligera pendiente hacia el interior ofrece a
quien la observa desde lo alto del edificio
administrativo, un aspecto similar al imagi-
nado inicialmente, fig. 6.15.

Otra vez nos encontramos con publicaciones
de proyectos de dificil explicacion, pero que
después han sido construidos de una manera
distinta, en este caso mucho mas eficiente.
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Es muy instructivo el estudio de las formas
resistentes de la naturaleza y multiples las
ensefianzas que se pueden extraer, siempre
gue se tengan en cuenta los efectos del cam-
bio de escala cuando se quieren hacer grandes
extrapolaciones. Asi el sistema de rigidiza-
cion que utilizan las enormes hojas flotantes
de irupé por medio de nervaduras, fig. 6.16,
es el mismo de las losas nervuradas de hormi-
g6én armado.

Las secciones tubulares huecas de las fibras,
tallos, cafias y huesos son muy eficientes y
sin embargo la naturaleza no las aprovechd
para los troncos de los grandes arboles, y los
hizo macizos.

Las estructuras celulares microscépicas, o
aun las celdillas de un panal de abejas, son
buenos ejemplos de organizacion geométrica
del espacio, pero sus posibilidades resistentes
cambian totalmente cuando se llevan a la
escala de un edificio.

Los seres acuaticos, desde un alga hasta una
ballena, tienen problemas estructurales total-
mente distintos a los de un edificio. Para un
cuerpo sumergido, o flotante, con densidad
casi igual a la del agua, el peso queda equi-
librado por la resultante de presiones que se
distribuyen en toda la superficie. No existen,
ni son necesarios, los puntos de apoyo.

Sistema de rigidizacion utilizado por las hojas

6.16! de irupé (Victoria Cruziana).

(a) En 0,60 m de luz el cable es absurdo.

6.17 (b) En 600 m de luz la viga es imposible. Se
impone el cable.
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Variacion del pardmetro W/F, indicador de la

E_ 8| eficiencia flexional de la seccion.
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La longitud critica de cada naterial es la
19| méaxima que podria tener un cuerpo

prismatico de ese material, antes de romperse.
Las propiedades topoldgicas y de organiza-
cion de las formas son independientes de la
escala y pueden trasladarse sin problemas.
Pero los seres vivos tienen dimensiones mu-
cho més reducidas que las grandes construc-
ciones humanas y el cambio de escala es
fundamental en la eficiencia estructural. Pa-
sar de la placa horizontal flexionada al cable
en traccion pura resulta absurdo en 60 cm
de luz, fig. 6.17, pero es imprescindible en
600m.

¢Por qué se producen estos cambios cuando
varia la escala?

Ocurre gue no todas las magnitudes varian
en la misma proporcién. Si designamos con
E al factor de escala, se tiene que las longi-
tudes varfan con E, las secciones con E?, el
médulo resistente con E°, el volumen y el
peso propio también con E3, el momento de

inercia con E*, la carga por unidad de longi-
tud con E?, el momento flector (q.I/8 ) con
E*, y las tensiones originadas por flexion
como relacion entre My W, con E. O sea
gue las tensiones aumentan con la escala.
Como el material no cambia su resistencia,
llega una cierta dimensién critica en que las
tensiones producidas por el peso propio al-
canzan las de rotura y se produce el colapso.
A veces el colapso se produce por inestabi-
lidad, o pandeo, antes que por rotura.

G. Minke ha publicado una serie de expresio-
nes que permiten determinar facilmente la
dimensidn critica de sistemas estructurales
simples formados por barras prismaticas.
Para la viga simplemente apoyada, con carga
uniformemente repartida, e impedida la ines-
tabilidad, la longitud critica I es:

| =283 /W S
F g

El cociente W/F es una parte de la altura de
la seccion. El coeficiente que afecta a la al-
tura, fig. 6.18, es un indicador de la eficien-
cia de la seccién para la resistencia flexional.

La relacion entre la tensién Ultima, s, y el
peso especifico, g, de cada material es
justamente la longitud critica de un cuerpo
prismatico suspendido de un extremo vy
sometido solamente a su peso propio, fig.
6.19. Para un acero comun de tensién de
fluencia 2400 Kg/cm? y peso especifico
0,0078 Kglcm® se tendra:

= 2400 _ 307.692cm
0,0078
I, =3,077 Km

Esta longitud es propia de cada material e
indica su posibilidad de uso para las estruc-
turas de grandes dimensiones.
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Distribucién de tensiones producidas por

E.ZO flexion en el hormigén armado.

s e — e ot
) T i
h 4y T ~ Laum 45 I h/l
, (m) (m) | eficiencia O | efhciencia 3 ]
4,0 34,20 26,00 13,00 A 4/43
2.0 48 37 3c, 7¢ 183 | ——— Ya
L
5.0 Jc.47 5812 200 | I Y
10 108,14 82,19 41,10 E 4
—
ﬂ Tabla que indica las posibilidades de una viga
.21/ de hormigon armado de seccion rectangular
para distintas eficiencias. Ademéas tomando
Volviendo al ejemplo de la losa de piedra de s _ 105kg/cm?

la fig. 6.10 se tendria:

l, =283 0167d. >
0,003

Si se hace d =50 cm, se obtieng,
l,=1000cm =10 m.

Para una seccion rectangular de hormigdn
armado como la de la fig. 6.20, debido a
distribucion de tensiones maés eficiente que
la correspondencia a un material homogéneo,
se puede aceptar un mddulo resistente equi-

valente,
2
W=b.h
3
2
ﬂ: b.h :D:0,33h
F 3.b.h 3
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=43.750cm

g 0,0024 kglcm?

S = 437m

g
Ese valor indica la altura maxima que podria
tener un cuerpo prismatico vertical de este
tipo de hormigén antes de romperse por su
propio peso, suponiendo impedido el pandeo.
Entonces la longitud critica seria:

l, =2,83./0,33h x 43.750
leem =342, /h

(cm)

y considerando un coeficiente de seguridad
de 1,75 la longitud admisible para su propio
peso sera:

l,

1,75

adm

| =0,76l,

| &
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Variacion de la eficiencia para distintas formas
22| de vinculos de la viga.

T T T C= 2863
a a
(<)
T 7 C=344
(k)
Si suponemos como competitiva una
eficiencia igual a 3, ser :
g= 1 q
1
p= 3 q
k
y entonces:
l. = 1 | - Iadm
3 4 adm 2

El cuadro de la fig. 6.21 resume los resulta-
dos para distintas alturas de vigas.

Esto nos dice que las vigas simplemente apo-
yadas de hormig6n armado tienen posibilida-
des practicas hasta los 30, 6 35 m de luz. La
de 40 m ya tiene una proporcion tal que pasa
a ser una viga de gran canto, o viga pared.

Las hipotesis basicas de la flexion no se cum-
plen y no es vélida la resistencia calculada

I € =Var ¢4

c=141

por el método aqui empleado. No es que no
pueda construirse, 0 que no sea eficiente. Es
gue hay que cambiar de hipdtesis.

¢Como puede aumentarse la eficiencia de las
vigas de hormigén armado, para llegar a ma-
yores dimensiones?

Los caminos son varios y estan sugeridos en
la misma férmula que da la longitud critica:

W's
g

El coeficiente inicial C, en este caso 2,83
para una viga simplemente apoyada, fig.
6.22.a, es funcion del momento maximo que
se produce en la viga, y depende de las con-
diciones de vinculo.

|, =2,83

El empleo de la continuidad, fig. 6.22.b y
¢, reduce los momentos maximos y mejora
la eficiencia. En cambio, el voladizo desde
un solo apoyo es mucho menos favorable.
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% W
+ = 0,333 d

(k)

__*_;'—,*
)

—r 4

(d)

Variacion del pardmetro W/F, indicador de la
.23| eficiencia, para distintas secciones de
hormigén armado y pretensado.
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La eficiencia aumenta si las mayores secciones
6.24/ se ubican cercanas a los apoyos, como en (b).
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La eficiencia del disefio seccional esta repre-
sentada por la relacion W/F. En la fig. 6.23
se muestran distintos valores de W/F, donde
a) corresponde a un material homogéneo; b)
a una seccion de hormigén armado con dis-
tribucion de tensiones parabola rectangulo.
Gana en eficiencia con respecto al anterior
por una distribucién més compacta de com-
presiones y la concentracion de la traccién
en el borde inferior; c) corresponde a una
seccion rectangular pretensada y por ende,
total y uniformemente comprimida; d) es una
seccion T pretensada, totalmente comprimi-
da, y cuando se concentra casi todo el mate-
rial en los bordes, su eficacia es maxima.

En cuanto a la relacion s/g es obvio que para
las grandes estructuras hay que recurrir a
hormigones de resistencias elevadas. Tam-
bién es posible aumentar los limites de apli-
cacion de cualquier tipo, reduciendo el peso
especifico g, siempre que ello no implique
una reduccion de la resistencia.

El uso de ciertos agregados livianos, como
la arcilla expandida, tiene esta finalidad.

Otra forma de aumentar la eficiencia es variar
las dimensiones de las secciones, disminu-
yéndolas donde la solicitacion es menor para
reducir la cantidad de material, el peso propio
y las solicitaciones mismas. Hay que consi-
derar que al tener una seccién variable, fig.
6.24, la resultante del peso propio se corre,
alejandose del apoyo en la viga a), y acercan-
dose al apoyo central en el voladizo b). En
consecuencia, el momento maximo del vola-
dizo resulta menor que el de la viga simple-
mente apoyada.

Esta tendencia a aumentar las secciones en
las proximidades de los apoyos se ha hecho
siempre evidente en el disefio de puentes de
vigas de grandes luces.

El ya centenario puente ferroviario del Firth
of Forth, fig. 6.25, utiliza esta idea, con un
reticulado metalico.

Aplicacion del principio anterior en el
.25| centenario puente de Firth of Forth.
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Puentes realizados por crecimientos de
.26/ voladizos.

S|s3|4]2]44k

T

P

Esfuerzos en las secciones que unen las
27| sucesivas dovelas.

En el campo del hormigbn armado, con la
técnica del pretensado se ha creado todo un
sistema constructivo de vigas en voladizo,
gue se construyen por crecimiento de secto-
res a partir de las pilas de apoyo. El esfuerzo
de pretensado combinado con el peso de cada
dovela, da una resultante préacticamente per-
pendicular a la junta, reduciendo asi el es-
fuerzo de corte en la union, figs. 6.26 y 6.27.

Los tipos estructurales de mayor eficiencia
son aquellos en que se elimina la flexion y el
trabajo interno es fundamental, o exclusi-
vamente, de traccidn o de compresion.

De esta manera un cable de acero de resis-
tencia 10000 Kg/cm? con una relacion
fll = 0,34, fig. 6.28, se romperia por su
propio peso al llegar a una longitud critica

lk=17 Km

que es la maxima separacién entre apoyos
gue puede lograrse con ese material.

sastia de

n= V(BO,M

Cable de acero sometido exclusivamente a su

6.28 propio peso. Se romperia al alcanzar los 17 Km
de luz.

En una estructura en arco, fig. 6.29, la ines-
tabilidad por pandeo hace que la carga critica
llegue a reducirse notablemente. Por este mo-
tivo los puentes en arco no pueden alcanzar
dimensiones tan grandes como los puentes
colgantes.

Una columna de seccién constante, sometida
exclusivamente a su peso propio, fig. 6.30,
tiene una longitud critica por pandeo de:

=2 3 lE

F g
Esta expresion nos muestra claramente que
ahora los parametros que rigen el fenémeno
son los de la rigidez y no los de la resisten-
cia. I/F es el cuadrado del radio giro, i2,
Las caracteristicas del material estan repre-
sentadas por el cociente E/g . Para el acero

E/g toma el valor 2.692.308 m, 0 sea 2.692
Km.
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Un arco aislado pandearia mucho antes de
.29 alcanzar la longitud critica.

-,

-

7 K,

Una columna pandea por su propio peso
3

0l cuando alcanza una cierta longitud critica.

P.b)&'

\
— ié:',ﬂcm

S0cm **
(=)

=

ll‘=52¥q

()

La misma barra de acero puede soportar cargas
3

1/ muy distintas segtin como se la apoye y
cargue.

()

La eficiencia comparativa de los mecanismos
gue trabajan a flexién, traccién, o compre-
sion con pandeo, puede verse en un ejemplo
de escala al alcance de la mano. Se considera
una barra de acero comuin de seccion cua-
drada de 1 cm de lado y 50 cm de longitud,
fig. 6.31.

La carga Ultima varia en la proporcién de 1
a 300 al pasar del voladizo (a), al tirante (d).
La rigidez varia ain mas, 1 para el voladizo
a 10000 para los esfuerzos directos.

Nuevamente vemos que la “marcha de las
cargas”, o la “distancia que deben recorrer
las cargas para llegar hasta los apoyos” no
explica semejantes diferencias. En cambio
el estudio del equilibrio y la solicitacion, del
disefio seccional y de la resistencia, de la
estabilidad o de las deformaciones para la
fijacion de un estado limite, resultan mucho
mas Utiles en la tarea de conseguir formas
eficientes.

Una vez que se han comprendido los limites,
posibilidades y eficiencia de cada tipo
estructural, se hace necesario comparar en-
tre si las variaciones de un mismo tipo.

1P= 1?2 Kﬂ

+§=0.004cm

§=005Fem
*
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Es comun preguntarse cuél es la separacion
maés eficiente entre soportes de una cubierta.
Una separacién muy reducida, fig. 6.32, es
inconveniente porque aumenta exagerada-
mente el costo de los elementos verticales.
Esto es muy notable cuando tales elementos
alcanzan las dimensiones minimas cons-
tructivas y a partir de alli resultan desapro-
vechados en su capacidad portante. Una
separacién muy grande, fig. 6.33, implica un
crecimiento exagerado de los elementos
horizontales que hace que la suma total
vuelva a crecer.

En la fig. 6.34 se representa la variacion del
costo en funcioén de la separacion. General-
mente, las distintas alternativas dan graficos
similares a la curva (a), que presenta una
zona bastante amplia alrededor del oOptimo,
con un incremento del costo inferior al diez
por ciento. Esa pequefia diferencia de costo
estructural puede muchas veces quedar com-
pensada por otros beneficios de tipo construc-
tivo, ambiental, de uso, estéticos, etc.

En cambio, si se tratara de una curva como
la (b), habria que ser mucho més cuidadoso
en la busqueda del 6ptimo, y la variable en
estudio tendria un peso mayor en la evalua-
cion global que se realiza antes de tomar una
decision.

Para tener una idea de la forma de la curva
y de la amplitud de la zona aconsejable suele
ser suficiente la realizaciéon de unos pocos
tanteos de predimensionado répido.

Veamos un caso concreto y muy simple, fig.
6.35. Se trata de una cubierta plana de 12 m
de luz. Las vigas principales se colocaran
con una separacion s, variable. Sobre ellas
apoyan las correas, separadas entre si 1 m,

Una pequefia separacion s exagera el costo de

6.32| los elementos verticales.

Una gran separacion s exagera el costo de los

6.33| elementos horizontales.
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Es recomendable elegir organizaciones
.34] cercanas a las del costo minimo.

coslo |
total

410+
100+

T T 7 T 1 L
g 1
I 1
>
12m . s
im .
COKRTE
ya que ésta es la dimension de las placas del
= forjado. Lza carga total es del orden de los
250 Kg/m*. Tanto las vigas principales, como
PLANTA las correas se haran con perfiles doble T nor-

males. El dimensionamiento se hard para que

e s dol | la flecha no sobrepase 1 /500 de la luz. Esta
Separacion variable, s, de las vigas principales Py 4 ; _
35 de Ia cubierta condicion es méas exigente que la de las ten

siones admisibles por flexion.
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Curva representativa del consumo de material
.36/ para distintas separaciones.

50 1
zZOona
r.Wdobh
L e —
7l 4 2 3 4 56 7% 8 91

Los resultados se representan graficamente
en la fig. 6.36.

La curva presenta ciertos cambios mas o me-
nos bruscos a diferencia de la regularidad de
las curvas teoricas de la fig. 6.34. Esto se
debe a que los perfiles doble T normalizados
varian por pequefios saltos y no de una ma-
nera continua. Por eso pueden aparecer cier-

separaciGn

(m)

tos tramos horizontales, o incluso minimos
locales, dignos de ser tenidos en cuenta. De
todos modos, se observa que entre 2,50 m
y 5,00 m cualquier separacion da resultados
similares, con una variacion maxima del
ocho por ciento con respecto al minimo.
Dentro de ese campo, la decision definitiva
estara condicionada méas por las otras varia-
bles que por la eficiencia estructural.
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Cap Vi

T
® SINTESIS Y CONCLUSIONES

La eficiencia relaciona los resultados obteni-
dos con el esfuerzo que ello ha demandado.

Desde un punto de vista exclusivamente es-
tatico el objetivo de la estructura es sostener
cargas. Esta capacidad portante se puede
comparar con lo que la estructura misma es
en cuanto a volumen, material, peso, costo,
etc.

Cuando se tienen en cuenta los deméas obje-
tivos de la estructura, generacion y califica-
cion de formas, acondicionamiento ambien-
tal, etc., la evaluacién pasa a ser mucho mas
subjetiva e intuitiva, ya que se introducen
valores no cuantificables.

Los estudios actuales sobre eficiencia estruc-
tural se refieren especialmente a los minimos
constructivos, es decir, al consumo minimo
de material.

La eficiencia disminuye al aumentar la esca-
la. Esto implica que cuando el tamafio del
edificio crece, la importancia relativa de la
estructura se hace cada vez mayor.

Cada tipo estructural tiene un campo dimen-
sional donde su eficiencia es aprovechable y
resulta competitivo. También tiene dimen-
siones maximas para su aplicacion préactica
e incluso un limite fisico a partir del cual la
construccién se rompe por su propio peso.

La solicitacion a esfuerzo axil siempre es
mas eficiente que la flexion, corte, o torsion.
La eficiencia de los elementos comprimidos
esbeltos se ve limitada por el pandeo.

Para cada organizacion determinada puede
existir un optimo, pero alrededor del mismo
suele existir un entorno de soluciones de si-
milar eficiencia y que pueden ser mas conve-
nientes cuando se tienen en cuenta las deméas
variables.
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~ cap VII

T
e | A SEGURIDAD
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7 LA SEGURIDAD

Toda persona o institucién que decide cons-
truir una obra quiere que ésta sea suficiente-
mente segura. Es decir que no sufra dafios
estructurales durante un cierto periodo que
denominamos vida Util.

Los dafios pueden ser de distinta indole y van
desde fisuras y deformaciones soélo obje-
tables desde un punto de vista estético, hasta
el colapso o hundimiento total con pérdida de
vidas humanas y daflos a terceros. Entre
ambos extremos hay muchas situaciones in-
termedias. Fisuras que restan o anulan la fun-
cionalidad de un acueducto; deformaciones
que impiden el normal funcionamiento de
las aberturas o de un puente grla; grietas en
el hormigon que al permitir la corrosion de
las armaduras disminuyen la vida util; roturas
parciales que no afectan a la estabilidad del
conjunto, etc. En todos estos casos la estruc-
tura puede ser reparable, pero a veces, el
costo de reparacion llega a ser tan elevado
que es aconsejable la demolicion.

La vida util, como toda proyeccion de futuro,
no es facil de determinar. Es frecuente en
ciertas zonas urbanas que viviendas indivi-
duales de solo treinta afios de antigliedad, en
excelente estado de conservacion y habitabi-
lidad, sean demolidas para dar paso a la ex-
pansion de zonas comerciales o de viviendas
colectivas. Muchos puentes carreteros han
dejado de ser (tiles en poco tiempo por im-

previstos cambios en los valores de las car-
gas, 0 por variaciones de la red vial. Lo
contrario también se da. Mas de una vez
hemos visto que construcciones “proviso-
rias” de emergencia realizadas después de
una catastrofe natural, han seguido en servi-
cio durante decenas de afios hasta ser reem-
plazadas por las “definitivas”. Solamente al-
gunas construcciones transitorias como los
encofrados y cimbras que se usan para el
hormigén armado tienen una vida Util bien
definida. También podrian incluirse aqui al-
gunas construcciones para exposiciones, pu-
blicidad, etc.

Sin embargo, y retomando la idea inicial, lo
cierto es que ningun constructor puede garan-
tizar en forma absoluta que nunca habra nin-
gun dafio, ni tampoco ningun propietario esta
dispuesto a invertir recursos econdmicos ili-
mitados para intentarlo.

No estamos frente a un problema determinis-
ta, en el que pueda predecirse a ciencia cierta
qué ocurrira en el futuro con cada una de las
obras individuales que se construyen. El en-
foque actual es de tipo probabilista. Lo que
se busca es reducir la probabilidad de fallos
estructurales dentro de costos econdmicos
aceptables. Ambas tendencias son contra-
puestas, porque si se economiza demasiado
reduciendo la estructura aumenta la probabi-
lidad de dafos. Entonces el costo que debe
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tomarse en cuenta no es sélo el costo inicial
sino que debe agregarsele el probable coste
de reconstruccion y dafios que puedan llegar
a producirse; a esta suma se la puede llamar
costo generalizado, Cg, y su expresion seria:

Cy;=Ci + P¢(C, + D)

donde Ci representa el costo inicial, Pf, una
funcién de la probabilidad de fallo estructu-
ral, Cr el costo de reconstruccion y D el valor
de los dafios.

Al hablar de dafios se incluyen no solo los
dafios materiales, sino también las pérdidas
de vidas humanas y aun efectos psicolégicos,
sociales y politicos que se derivan de cada
siniestro.

El primer sumando, o sea el costo inicial C;
es determinable con bastante aproximacion
antes de construir la obra y mucho méas des-
pués de haberla terminado. Es valido para
cada obra individual y se repite para todas
las obras iguales que se hagan en idénticas
circunstancias.

El segundo término, por su caracter probabi-
listico, solo tiene un valor estadistico cuando
se toma una gran cantidad de obras. Corres-
ponde a la prima del seguro contra fallos
estructurales que habria que pagar a una com-
pafia aseguradora. De ese modo los grandes
dafios en unas pocas obras se financiarian
con un pequefio costo adicional en la totali-
dad. El problema aqui se traslada del profe-
sional a la compafiia aseguradora que debe
estimar la probabilidad de fallo, las posibles
indemnizaciones por dafios y victimas, gas-
tos administrativos y financieros, beneficio,
etc. La apreciacion no es facil y puede tener
mucha incertidumbre en obras no convencio-

nales; pero es lo que hacen las compafiias
de seguros todos los dias en su actividad.
Ademas, la compafiia verifica a través de
inspecciones, el cumplimiento de ciertas nor-
mas de proyecto y ejecucién para que el
riesgo no supere lo previsto.

El problema también se traslada al propieta-
rio que ahora tendra que sumar al coste inicial
la prima del seguro.

En paises como el nuestro donde no esta
generalizado el seguro de construccion, las
decisiones deben ser tomadas individual-
mente en cada caso. Como ayuda existen
normas de construccion que, si se cumplen
estrictamente, garantizan una probabilidad de
fallo muy reducida y con un criterio dema-
siado optimista se piensa que esos pocos fa-
llos jamas le tocaran a uno mismo.

El hombre es naturalmente optimista y actia
como tal. Supongamos que existen dos ciu-
dades unidas por un servicio de émnibus que
realiza cincuenta viajes diarios. Cada cinco
0 seis afios se produce un accidente con vic-
timas fatales; entonces cada vez que se rea-
liza un viaje existe la probabilidad de uno
en cien mil de verse involucrado en un acci-
dente de ese tipo. Un viajero piensa que esa
probabilidad es muy chica como para que le
toque a él mismo un accidente y compra un
pasaje. En la estacion terminal ve una loteria
en la que uno de cada cien mil nimeros tiene
un premio importante. Ese mismo viajero
piensa que la probabilidad es suficientemente
grande como para que le toque un premio y
compra un billete de loteria antes de subir
al dmnibus.

Estas actitudes muestran mas los deseos y
necesidades personales que un planteo racio-
nal del problema. Otro viajero, menos opti-
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mista que el primero, en vez de un billete
de loteria comprard un seguro contra acci-
dentes para ese viaje. O preferiria otro medio
de transporte més caro que reduzca la proba-
bilidad de accidente a uno en doscientos mil,
0 menos.

El proyectista y el constructor toman una
cantidad de decisiones que influyen en la
seguridad de la obra. La més visible de todas
es la que se refiere al coeficiente de seguri-
dad. No es la Gnica y a veces tampoco la méas
importante.

El coeficiente de seguridad es el cociente
entre una solicitacion limite y la solicitacion
de servicio.

Solicitacion limite es la correspondiente a
aquellas situaciones que inutilizan la obra.
Puede ser la rotura por falta de resistencia,
0 vuelcos y deslizamientos por falla del equi-
librio estatico. Puede ser el pandeo por ines-
tabilidad elastica o plastica, deformaciones
excesivas por falta de rigidez, o una
fisuracién en mamposteria u hormigén, tal
que quitan funcionalidad a la obra.

La solicitacién de servicio es aquella que se
supone no serd superada durante la vida Util
de la construccion.

Si se pudiera determinar con toda exactitud
ambas solicitaciones bastaria hacer la solici-
tacion limite ligeramente superior a la solici-
tacion de servicio para garantizar el correcto
funcionamiento de la obra. Es decir que el
coeficiente de seguridad seria apenas supe-
rior a la unidad.

Sin embargo, hay una serie de factores que
intervienen para que esto no sea posible.

Nadie puede asegurar que las sobrecargas
que alguna vez recibira la estructura no supe-

ren los valores de calculo; més aun si se trata
de acciones ecoldgicas como viento, nieve,
sismo, etc. Incluso las cargas permanentes
reales suelen presentar diferencias aprecia-
bles con las de proyecto por variacion de los
espesores y pesos especificos de las partes
constructivas.

Las hipotesis y métodos de célculo necesaria-
mente contienen simplificaciones que impli-
can diferencias con la realidad.

Los materiales no tienen una resistencia
Unica y constante en toda la obra. Es impo-
sible saber a priori cual serd la resistencia en
cada seccion debido a la simple dispersion
de los resultados.

Y por dltimo, siempre hay errores construc-
tivos, ya sea de replanteo o de resistencia,
inversamente proporcionales al cuidado que
se ponga en la ejecucion.

Si la solicitacién de trabajo que corresponde
al estado efectivo de cargas iguala, 0 supera,
a la solicitacion limite real se produce el
fallo. Como ambas solicitaciones son desco-
nocidas se trabaja con solicitaciones limites
suficientemente mayores como para que la
probabilidad de fallo se reduzca a valores
economicamente aceptables. Y esa relacion
es el coeficiente de seguridad.

El coeficiente de seguridad, si bien esta es-
tablecido en los cddigos, no es un valor Unico
y conviene entender cbmo y por qué varia.

Cada estado limite puede tener un coeficiente
de seguridad diferente.

Para situaciones de rotura los coeficientes
suelen variar alrededor de dos. La rotura de
una columna o soporte de planta baja acarrea
un dafio generalizado a la construccién; en
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cambio la rotura de una losa dificilmente
produzca consecuencias sobre otros elemen-
tos. Por esto es natural que en una columna
se use coeficientes de seguridad mayores.

También interesa la forma y rapidez con que
se pueda llegar a la situacion limite. Los
fallos por pandeo suelen producirse de ma-
nera sorpresiva y total. Un poco antes de
alcanzar la carga critica la situacion aparenta
ser de absoluta normalidad. Un pequefio in-
cremento de carga hace que rapidamente se
llegue al colapso de la pieza en cuestion, que
puede generar un colapso parcial o generali-
zado.

Las fallas por flexion son mucho menos pe-
ligrosas. En general, antes de la rotura se
producen grandes flechas visibles por cual-
quier persona; en el hormigbn armado se va
dando un cuadro de fisuracion creciente.
Todo esto hace que haya tiempo més que
suficiente como para desalojar el edificio evi-
tando victimas, y luego apuntalar hasta que
se repare y refuerce la estructura evitando
dafios mayores.

En los materiales fragiles, como mamposte-
ria u hormigon sin armar, también se produ-
ciran roturas sin previo aviso y por este mo-
tivo deben manejarse con coeficientes de se-
guridad mayores.

La importancia de los dafios y las victimas
se puede asociar al destino del edificio. No
es lo mismo el colapso de un cine con qui-
nientas personas en su interior que el de una
planta industrial en la que trabajan veinte.
Por esta razon los reglamentos establecen
que deben considerarse cargas mayores
cuando aumenta el factor de ocupacion aun
cuando los efectos fisicos del viento o sismo
sean idénticos en ambas construcciones.

En realidad, lo que se busca y logra con esto
es un aumento encubierto del coeficiente de
seguridad.

Cuando se estudia la superposicion de accio-
nes independientes, por ejemplo sobrecargas
de uso, de viento y sismicas, se ve que la
probabilidad de ocurrencia simultdnea de to-
das ellas es tan reducida que debe tomarse
un coeficiente mas pequefio que el normal.
Pero en vez de variar el coeficiente de segu-
ridad se prefiere establecer ciertas reduccio-
nes en las solicitaciones de disefio. Asi es
que no se suman las acciones sismicas con
la de viento. O se suman las sismicas con
s6lo una parte de las sobrecargas de uso.

Para verificar la seguridad del equilibrio es-
tatico, vuelco o deslizamiento, se suelen usar
coeficientes algo menores que los habituales
de rotura. Esto se explica porque el equilibrio
no es afectado por las variaciones de resisten-
cia de los materiales. Al disminuir uno de
los mas importantes factores de incertidum-
bre puede reducirse el coeficiente de seguir-
dad. Pero no hay que pedir al coeficiente de
seguridad més de lo que puede hacer, es
decir cubrir las diferencias normales e inevi-
tables en cualquier obra. Por ejemplo que en
un hormigon de resistencia caracteristica de
130 Kglcm? y tensién de calculo de 105 Kg/
cm? se encuentren algunas zonas que rompen
a 80 Kg/em? que donde habia que colocar
barras de 16 mm se colocaron barras de
T 14 mm visualmente muy parecidas; que las
vigas de 48 cm de altura s6lo tengan 46 cm;
que de los estribos que debian estar igual-
mente espaciados a 20 cm algunos quedaron
a 22 cm y otros a 18; que las variaciones de
rigidez hicieron que un momento que supues-
tamente debia valer .12 en realidad fue
q.’/11, o que una diferencia de este orden
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Colapso de una viga isostética cuando falla
i

una seccién.

El colapso de esta viga hiperestatica se
.2 | produce recién cuando fallan tres secciones.
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l J' deformacisn

(a) Comportamiento ductil.
.3 | (b) Comportamiento fragil.

surgié de un corrimiento de una linea en la
lectura de una tabla o abaco de calculo; que
un revestimiento de piso plastico se cambio
por uno de ceramica; que el usuario coloco
libros o ficheros en un local previsto para
200 Kg/m® y lleg6 facilmente a 300 Kg/m?.
Los verdaderos errores, u omisiones, de di-
sefio y calculo no son cubiertos por el coefi-
ciente de seguridad y serén tratados méas ade-
lante.

Uno de los factores que mas influyen en la
seguridad es el tipo estructural. Los mecanis-
mos isostaticos como la viga simplemente
apoyada o el voladizo fallan en su totalidad
cuando falla una de sus secciones, fig. 7.1.
En cambio, la viga continua de la fig. 7.2,
s6lo podré llegar al colapso cuando se pro-
duzcan tres fallos que transformen el tramo
en un mecanismo cinematico.

Esta mayor seguridad intrinseca de los siste-
mas hiperestaticos es aprovechable sola-
mente en las construcciones de comporta-
miento ductil, fig. 7.3. Es necesario que la
primera seccion que se agote pueda seguir
deformandose ampliamente manteniendo la
solicitacion, para que se admita el aumento
de carga hasta llegar al agotamiento de la
segunda y asi sucesivamente hasta la Gltima.
Si el comportamiento es fragil, fig. 7.3.b,
cuando la primera seccion llega a su agota-
miento, se rompe y su capacidad resistente
cae bruscamente. Entonces se inicia una
reaccion en cadena por la que se van rom-
piendo sucesivas secciones hasta llegar al
colapso.

Leandro Alem sostenia para salvaguardar el
sentido etico de la accion politica de su par-
tido “que se rompa pero que no se doble”.
En materia de seguridad, para salvaguardar
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vidas o bienes, hay que buscar que se doble
pero no se quiebre.

Esta influencia beneficiosa de la hiperestati-
cidad y de la ductilidad ha sido tenida en
cuenta desde hace mucho tiempo, aunque no
siempre en forma explicita. Los calculos ba-
sados en la teoria eléstica admitian tensiones
mayores en los apoyos de vigas continuas
gue en los tramos. Era una forma indirecta
de admitir la mayor seguridad tipol6gica de
la continuidad. Los métodos de rotura se ba-
san en el comportamiento elasto-plastico de
las secciones y logran secciones en general
mas reducidas.

Los métodos plasticos estudian la formacién
de posibles mecanismos cinematicos por el
sucesivo agotamiento de secciones. Algunos
reglamentos admiten ciertas correcciones, en
mas o en menos, de los momentos en nudos
de porticos con la sola exigencia de disposi-
ciones constructivas que garanticen la ducti-
lidad.

¢Cémo influyen todas estas consideraciones
en las decisiones que deben tomar los proyec-
tistas, constructores y comitentes?

El proyectista debe respetar las normas loca-
les donde estan fijadas las cargas o acciones,
las resistencias caracteristicas de los materia-
les, los métodos de calculo, las disposiciones
constructivas minimas, etc., que justifican
los coeficientes de seguridad explicitos o im-
plicitos que contienen las mismas normas.

Un reglamento constituye un todo indivisible
y no deben mezclarse uno con otro.

Asi es que un reglamento puede ser menos
exigente que otro en la determinacion de car-
gas pero esto se compensa con una mayor
severidad en la determinacion de la resisten-
cia o en las disposiciones constructivas.

N

Fallo en cadena por falta de mecanismos
7.4 | alternativos (segin A. J. Francis en
Introduccion a las Estructuras).
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Pero ademés de respetar los reglamentos el
proyectista debe procurar para su obra el lo-
gro de una seguridad adicional, ain para ca-
sos excepcionales no exigibles por las nor-
mas.

El Empire State soporté airosamente el cho-
que de un avién gracias a un sistema alta-
mente hiperestatico y a la ductilidad del ace-
ro.

El edificio de viviendas Ronan Point de Lon-
dres, fig. 7.4, sufrié grandes dafios al produ-
cirse una explosion de gas en el piso 18. El
sistema constructivo era de grandes paneles
de hormigbn con uniones practicamente arti-
culadas. Al fallar uno de los paneles vertica-
les tienen que derrumbarse inevitablemente
todos los que estan sobre él porque no es

En una emergencia las correas fueron capaces
5 | de sostener la cabriada.

posible establecer un mecanismo alternativo
para equilibrar sus cargas; los de abajo, so-
brecargados en exceso, también se rompie-
ron.

Un viento extraordinario produjo el de-
rrumbe parcial del muro de una antigua
planta industrial en la ciudad cordobesa de
Morteros, fig. 7.5. A pesar de la desaparicion
de su soporte natural, la cabriada principal
de techo no se cay0 porque quedd colgada
de las correas secundarias. Estas, trabajando
con una luz doble de la normal, sobrecarga-
ron un cincuenta por ciento a las cabriadas
vecinas sin mayores dafios. No hubo victi-
mas. Este estado de cargas nunca fue calcu-
lado pero afortunadamente si se habia cons-
truido un mecanismo apto para resistirlas.
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Edificio de mamposteria y hormigon
prefabricado.
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Ese mismo vendaval produjo el colapso total
de una agencia de venta de automoviles, fig.
7.6. El edificio, totalmente aislado de los ve-
cinos, consistia en dos muros de mamposte-
ria con algunos refuerzos horizontales de hor-
migdn. Sobre ellos una cubierta de elementos
prefabricados de hormigdn alivianado con
ceramica, simplemente apoyados, sin ningln
anclaje. En el frente grandes puertas y pafios
vidriados. En el contrafrente pequefios loca-
les de oficinas, depdsitos y sanitarios, con
muros perpendiculares entre si, que forma-
ban un sistema muy resistente a fuerzas ho-
rizontales.

Estado de cargas producido por el viento
embolsado en el interior. Se levanta el techo y
vuelcan las paredes.

7]

Cuando el viento arremetié contra el frente
volte6 las aberturas hacia adentro y quedd
“embolsado” en el interior, porque el contra-

frente no cedio, fig. 7.7.

La presion interna mas la succién externa
sobre el techo produjo una fuerza P+S mayor
que el peso propio del techo G. Como no
habia anclajes entre muro y techo, éste se
levantd y los muros quedaron trabajando
como ménsulas aisladas empotradas en la
base. Al no poder resistir el momento p.h’/2
el resultado final fue el que se aprecia en la

fig. 7.8.

| &
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Colapso total del edificio.
.8
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El edificio hubiera resistido de haber existido
algun anclaje entre techo y muros.
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Si hubiera existido cualquier pasador entre
cubierta y viga de apoyo capaz de resistir la
fuerza de traccion T y el corte Q, fig. 7.9,
los muros hubieran trabajado como una losa
apoyada en el piso y techo con un momento
maximo p.h/8.

Este momento es la cuarta parte del anterior
y seguramente el edificio hubiera resistido
sin problemas. Este factor cuatro es mucho
mas grande que cualquier coeficiente de se-
guridad.

El proyectista debié evaluar las diferentes
alternativas aun cuando los célculos le dijeran
que reglamentariamente los anclajes no eran
necesarios. Debi6 explicar al propietario y
al constructor que el pequefiisimo costo y
posible molestia constructiva de los anclajes
aportaban tanto a la seguridad que no era
razonable prescindir de ellos.
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Inevitables imperfecciones constructivas
7.10| producen variaciones en las cargas.
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Es cierto que los edificios no se calculan para m Proyecto propuesto.
resistir el choque de un avién, ni la explosion  7.11

de una bomba; también es cierto que la natu-
raleza puede enfurecerse mas de lo que tenia-
mos noticias. Pero los edificios concebidos
tipologica y constructivamente para ofrecer
mecanismos alternativos de equilibrio son in-
trinsecamente més seguros y confiables.

El proyectista debe ser consciente de las rea-
lidades constructivas y de los usuarios y no
ser demasiado optimista en la evaluacién de
cargas y resistencias. Un minimo error de
nivelacion del encofrado de un centimetro, l"

fig. 7.10 a y b, sumado a una variacion de \ B - )
mas/menos un centimetro en el espesor de la =~ —=L] DDJ) T
losa, hace que el espesor del contrapiso pase o -
de 15 a 17q centl'me‘:ros con un aurr?entopdel Equilibrio imposible. Un error de concepcion
7.12| no puede ser solucionado por ningun calculo

trece por ciento de carga. ni coeficiente de seguridad.

Edificio concebido con mecanismos
.13 resistentes a fuerzas horizontales sélo en la
direccion Y.

|
BER

ITITIITINGS

El plano Y-Z es muy eficaz para cualquier tipo El plano X-Z no esté disefiado para fuerzas
.14/ de acciones. 7.15| horizontales.
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Suponer en los célculos resistencias elevadas
para el hormigén sabiendo que la empresa
constructora no cuenta con la tecnologia ade-
cuada, o que no habra un control de calidad
permanente, ademas de irreal es peligroso.

Por esto es que no tiene mucho objeto preten-
der una gran precision en los calculos, por
ejemplo aproximaciones mayores del cinco
por ciento, si tanto las cargas como las pro-
piedades de los materiales tendran siempre
variaciones muy superiores a esa, y al final
se terminard multiplicando todo por un coe-
ficiente de seguridad de dos o tres.

Lo que si debe evitar el proyectista son los
verdaderos errores de disefio o calculo, aque-
llos que no pueden ser compensados por nin-

Colapso parcial por ausencia de mecanismo
.16l resistente.

gun coeficiente de seguridad, al menos de
los habituales.

Hay errores en la concepcion de la estructura
como el narrado a través de las figs. 1.43 y
44 que reproducimos en las figs. 7.11 y 12.
Si el mecanismo no tiene las condiciones
suficientes como para lograr el equilibrio no
hay célculo ni coeficiente de seguridad capaz
de mantenerla en pie.

Uno de los errores mas frecuentes es el
olvido de alguna de las situaciones en que
puede verse involucrada la estructura, ya sea
un estado de cargas 0 una combinacion de
ellos.

El edificio de la Sociedad Rural de Morteros,
fig. 7.13, sufrié dafios considerables por ha-
ber sido disefiado cuidadosamente en sélo
dos dimensiones y olvidada la tercera.

El arco reticulado de acero, el tensor y los
contrafuertes, fig. 7.14, constituyen un exce-
lente plano resistente en Y-Z para cargas ver-
ticales y extraordinarias cargas de viento.
Sin embargo, no existi6 un disefio equiva-
lente en la otra direccién, X-Z, fig. 7.15, y
se produjo un colapso parcial como se ve en
la fig. 7.16. EI muro de mamposteria no
tiene resistencia a flexion como para trabajar
en ménsula y los mal llamados encadenados
verticales la tienen en proporcion infima si
la comparamos con los contrafuertes. La sec-
cion de hormigdn no superaba el espesor del
muro y las armaduras llegaron rapidamente
a la rotura. EI muro tampoco pudo apoyarse
en el techo a pesar de haberse dispuesto las
tradicionales diagonales de contraviento. Al
no existir elementos verdaderamente resis-
tentes a compresion entre diagonales el me-
canismo resistente es incompleto. Las co-
rreas disefiadas s6lo para cargas verticales
pandearon facilmente.
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Los errores en el planteo del equilibrio llevan a

17! conclusiones totalmente alejadas de la
realidad y no hay coeficiente de seguridad que
los cubra.

=
]

Un estructuralista obsesionado por la subpre-
sion hidrostatica que podia producirse por
ascenso de la napa freatica, fig. 7.17, preten-
dia verificar la resistencia de la platea de
fundacion para esa presion, sin advertir que
la reaccion Ry asi engendrada era sola-
mente un tercio del peso total del edificio.
Para lograr el equilibrio es necesario contar
también con reacciones del suelo para que
las fuerzas dirigidas hacia arriba igualen a
las dirigidas hacia abajo. La presién para
verificar la platea no puede ser menor que
la necesaria para el equilibrio.

Un error de coma, o de unidades, puede hacer
gue la seccion de armadura de una viga de
hormigén armado resulte diez veces mas
grande, o mas chica que la real.

Muro de mamposteria sismorresistente
7.18 “atado”por encadenados horizontales y
verticales.
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Nadie cometeria el error de hacer un paquete
7.19| de libros y olvidarse el nudo final.

El primer caso puede darse en la obra inicial
de un arquitecto recién recibido, segura-
mente una ampliacién en la casa de sus pa-
dres, cuando obtiene que un dintel sobre un
vano de dos metros necesita cuatro barras de
20 mm de didmetro. Las consecuencias no
seran graves aunque el novel arquitecto tenga
alguna dificultad para imponer su autoridad
frente a los obreros. La situacion inversa se-
ria desastrosa. Tanto el proyectista como el
constructor deben tener el ojo suficiente-
mente adiestrado como para advertir cual-
quier situacion que se aparte de la normali-
dad. Y la voluntad como para detener el pro-
ceso y revisar todo lo necesario hasta encon-
trar el error, 0 al menos una explicacion muy
convincente.




I INTUICION Y RAZONAMIENTO
EN EL DISENO ESTRUCTURAL

(a) Muchos se olvidan de “atar”las armaduras
20| de los encadenados.

(b) Detalle correcto de empalme de

armaduras.
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Al constructor y al disefiador de obra le
caben responsabilidades fundamentales para
lograr que la obra resulte eficaz. Hay que
recordar que una estructura se comporta
como se ha construido y no como se ha cal-
culado.

El muro de mamposteria de la fig. 7.18,
tiene capacidad para resistir fuerzas sismicas
horizontales porque cuenta con un enmar-
cado total capaz de resistir tracciones. Si en
el nudo A no existe una correcta union, o
atadura, entre las armaduras horizontales y
verticales, no pueden desarrollarse las fuer-
zas de traccion en los encadenados, no es
posible el equilibrio y el muro fracasa. Seria
como pretender hacer un sélido paquete de
libros atdndolos con un hilo, fig. 7.19, y
olvidarse del nudo final.

El detalle 7.20.a, equivale a colocar el hilo
pero olvidarse el nudo. La armadura se des-
prendera con un esfuerzo reducido y se pro-
ducira una rotura fragil. El error constructivo
de este Gltimo detalle, que desgraciadamente
se ve con demasiada frecuencia en la realidad
cotidiana, no puede ser cubierto por ningdn
coeficiente de seguridad. Si el error es siste-
matico, no aleatorio, la obra no es sismorre-
sistente y todo lo que se gasto en encadenados
es practicamente inatil; seria preferible no
haberlos puesto.

Sélo un razonamiento sobre el equilibrio de
fuerzas del mecanismo general descripto en
la fig. 7.18 y del mecanismo del nudo mis-
mo, puede explicar el correcto disefio de la
fig. 7.20.b. Y quién comprenda por qué fun-
ciona bien uno y mal el otro, estard en con-
diciones de disefiar detalles propios.
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El error constructivo que mas frecuentemente
produce derrumbes parciales es la defectuosa
colocacion de las armaduras de losas en vo-
ladizo, fig. 7.21. En el mejor de los casos,
si la armadura no ha descendido mucho, se
produce una grieta que llega hasta los hierros
y una flecha importante del extremo. Si el
descenso es grande, la seccion de apoyo se
rompe, gira noventa grados y en general
queda colgando. El problema es grave por-
que la rotura puede ser fragil y sin anuncio
previo. Hay voladizos que se mantienen du-
rante muchos afios porque la resistencia a
traccion del hormigén es suficiente. Si el
voladizo tiene un metro de luz, 500 Kg/m?
de carga y diez centimetros de espesor, esta
trabajando a 15 Kg/cm?® de traccion, al borde
de la rotura. Puede permanecer asi durante
mucho tiempo hasta que un ligero aumento
de carga, 0 un aumento de la retraccion por
variacion de la humedad ambiente, produzca
la primera fisura y desencadene el colapso.
Los reglamentos suelen establecer cargas
mayores para aleros y balcones por tratarse
de un tipo estructural sin posibilidad de me-
canismos alternativos. Ese aumento no pre-
tende ni puede cubrir el error de colocacion
de armaduras.

El constructor debe disponer soportes suple-
mentarios para evitar que las armaduras ba-
jen, diagramar un sistema de llenado que
evite el transito de carretillas y operarios en
las zonas de apoyos y controlar cuidadosa-
mente hasta el instante mismo de vertido del
hormigon.

Hay otro tipo de errores que podemos llamar
de dibujo o transcripcion como el que cita
Garcia Meseguer en su articulo “Patologia
de las obras de féabrica” publicado en el N°

Error constructivo en la posicion de la
7.21| armadura.
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Error de representacion por superposicion de
7.22| una linea de cota con un nimero uno.
Colapso total.
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223 de Informes de la Construccion. “Un
caso curioso de fallo se muestra en la fig.
7.22, correspondiente a un muro de conten-
cion de tierras que se cay0 nada mas entrar
en carga. Sucedié en Nueva York en el afio
1950 y la causa fue un error en la interpreta-
cion del plano, al haberse dispuesto barras
de 1/4 de pulgada en vez de 1 1/4 de pulgada,
debido a la coincidencia del 1 con una linea
de cota”.

Las barras colocadas tenian 1/5 del diametro
calculado y 1/25 de la seccién. Esto no
puede ser cubierto por ningin coeficiente de
seguridad ni tampoco por la tan mentada
“nobleza” del hormigdn armado.

Lo que resulta inexplicable, es que no se
haya advertido durante la ejecucion la des-
proporcion existente entre un muro de hormi-
gon de 45 cm de espesor promedio y barras
principales de acero de poco mas de 6 mm
de didmetro, o aln con las llamadas barras
de reparticion que eran de casi 10 mm de
diametro. El ojo del constructor tiene que
estar suficientemente entrenado como para
advertir errores de esta magnitud.

Algo parecido, pero a la inversa, le ocurrié
al constructor de una planta depuradora de
liquidos cloacales, donde habia una cantidad
de camaras semienterradas de hormigén ar-
mado. En todas ellas los espesores de fondo
y paredes variaban entre 15 y 30 ¢cm en fun-
cion de las dimensiones y proporciones. Pero
habia una sola, marcadamente rectangular,
que siendo de dimensiones normales, tenia
60 cm de espesor. Un error fortuito en la
interpretacion de los lados del rectangulo
para entrar en las tablas de calculo habia
llevado a invertir los coeficientes para deter-
minar los momentos en ambas direcciones.

Lo extrafio es que hubiera pasado por la firma
consultora que hizo el proyecto y por la ins-
peccion del ente oficial que encargaba la
obra. Al desplegar los planos de detalles esa
camara resultaba grosera en comparacion a
las demés.

La experiencia acumulada por el profesional
es valiosisima porque le permite comparar
el objeto en estudio con todos aquellos simi-
lares que ya conoce Yy estan probados por la
practica. Cuando se sale mucho de los limites
habituales, sea en mas o en menos, hay que
desconfiar y trabajar hasta encontrar una res-
puesta convincente. Es muy dificil ser tan
genial como para lograr éxito con un resul-
tado que requiera la mitad del costo habitual;
0 ser tan ignorante como para necesitar el
doble.

El comitente también tiene mucho que ver
con la seguridad. El cliente se resiste a gastar
para hacer més segura la obra, especialmente
cuando ve que otros al lado han construido
sin tomar las medidas que les aconseja su
proyectista y no les ha pasado nada. Es dificil
hacer entender a la gente que es imposible
decir cudles obras se van a caer y cuéles no.
Si asi fuera, bastaria con reforzar las insegu-
ras y dejar las otras como estan. Lo Unico
que se puede afirmar es que las obras cons-
truidas de determinada manera tienen mas,
0 menos, probabilidad de fallo que otras. No
es facil cuantificar esa probabilidad. Pero
aunque asi lo fuera, el propietario no entiende
mucho de verdades estadisticas, o el signifi-
cado de un probabilidad de 1 / 100.000 6
1 / 500.000 de colapso. El quiere saber qué
va a pasar con su obra, que no sufra incon-
venientes y no le interesan las demas. Ese
mismo propietario quizas acepte pagar el se-
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guro de su automoévil y comprenda que a
pesar de haber pasado veinte afios sin ningin
accidente ha hecho una buena inversion y ha
vivido mucho més tranquilo en ese periodo.
El caso es similar a la construccion sobre
suelos colapsibles de tipo loéssico, como el
gue abunda en extensas regiones de nuestro
pais. Este suelo, de origen sedimentario e6-
lico, se caracteriza por una buena resistencia
mientras permanece seco. Pero la infiltracion
de agua produce un desmoronamiento de las
particulas del suelo y una disminucién de
volumen que origina grandes huecos. Cual-
quier construccion apoyada sobre él sufre
desde asentamientos hasta hundimiento total.
Se le hace ver al propietario que para alcanzar
una seguridad similar a la acostumbrada en
todas las construcciones, es necesario reali-
zar una fundacion profunda hasta llegar a un
terreno firme. Obviamente la fundacion pro-
funda es méas costosa que la superficial. La
primera reaccion del propietario es de incre-
dulidad y pregunta: ;por qué tengo que gastar
todo eso, si hay casas vecinas con cimientos
comunes que tienen treinta 0 cuarenta afos
y nunca les pas6 nada?

Es cierto que a la mayoria no le ha pasado
nada. Pero también es cierto que hay una
minoria nada despreciable que ha sufrido im-
portantes dafios y requerido costosas repara-
ciones. Para vivir realmente tranquilo hay
gue disponerse a pagar la pdliza de seguro
de la fundacion profunda. Si durante toda la
vida util de la construccion no llega nunca a
producirse la temible e impredecible infiltra-
cion de agua, podra pensarse que el gasto
fue indtil. Lo mismo puede pensar el automo-
vilista que nunca tuvo un accidente, con res-

pecto al seguro, que siempre pagd puntual-
mente.

Aqui es bueno destacar que el hecho de que
una obra esté en pie, aun durante mucho
tiempo, no significa que sea aceptable desde
el punto de vista de la seguridad. Lo Unico
que indica es que el coeficiente de seguridad
es mayor que 1. Pero si el coeficiente de
seguridad es de sdlo 1,1 las probabilidades
de fallo son enormemente mayores que
cuando se tiene un coeficiente del orden de
2, 6 méas, como es lo normal.

El propietario debe advertir, a la hora de
comparar y tomar decisiones, que el costo
inicial no es el Unico. Y volviendo al co-
mienzo de este capitulo recordamos que el
costo generalizado minimo tiene dos térmi-
nos:

Cy=Ci + P;(C, + D)

No pueden compararse solamente los costos
iniciales y olvidar que a menor seguridad
aumenta la probabilidad de fallo P; Seria
como comparar el precio de dos articulos sin
tener en cuenta la calidad, duracion, etc.

La sociedad espera que los edificios sean
suficientemente resistentes como para que
solo en contadas excepciones haya que la-
mentar victimas. Pero también espera que
sean suficientemente econdémicos como para
que se pueda disponer del mayor nimero y
calidad de ellos para satisfacer las necesida-
des de toda la poblacion. Esto ha sido hist6-
ricamente asi y hoy es mucho méas grande el
ndmero de victimas que producen los auto-
moviles que los derrumbes de edificios, y
eso gue la gente pasa mucho més tiempo en
estos ultimos.
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Cap VI

T
® SINTESIS Y CONCLUSIONES

Todo el que construye quiere que su obra ci6n y calculo. No puede cubrir errores u
sea segura y econdmica. Pero cuando exa- omisiones totales. Los controles de proyecto
gera en la economia bajando la seguridad, y ejecucion deben ser tales que eviten estas
crece la probabilidad de fallos con victimas, situaciones.

dafios y reparaciones y se pierde la economia
inicial. Se trata de una cuestion de compro-
miso entre dos variables opuestas.

Para que una obra sea aceptable es condicion
necesaria que no se caiga; pero no es suficien-
te. Muchas obras estan en pie con un coefi-
ciente de seguridad muy reducido, es decir
con un riesgo mucho méas grande que el nor-
mal.

El coeficiente de seguridad establece la dis-
tancia entre la solicitacion que lleva a un
estado limite a la obra y la solicitacion ma-
xima previsible durante su vida 0til. Los tipos estructurales que tienen mecanis-

mos alternativos para equilibrar las cargas
El coeficiente de seguridad no es un valor son intrinsecamente mas seguros que los que
Unico. Varia segin la importancia de los po- no los tienen. Tanto en el disefio como en
sibles fallos. estd destinado a cubrir todas la ejecucion debe procurarse dar a la obra
las dispersiones normales que se producen esta seguridad adicional que, aunque no se
en cargas y propiedades caracteristicas de calcule, puede salvarla en situaciones excep-
los materiales, asi como defectos de ejecu-  cionales.
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En las figs. 8.1 a 8.3 se puede apreciar fa-
cilmente el esquema espacial de esta iglesia.
En la planta inferior, a modo de cripta, se
encuentra una pequefia capilla con el baptis-
terio, sacristia y espacios utilitarios. En el
nivel superior, en una plataforma sobreele-
vada con respecto a la planicie circundante
estd la construccion de la iglesia configurada
por una cubierta de hormigén y un cerra-
miento perimetral acristalado.

La estructura del nivel inferior es la conven-
cional con muros de contencidn, pequefios
locales y un entrepiso horizontal.

El verdadero interés estructural de esta obra
estd en el papel protagbnico que juega la

cubierta superior en la generacion y califica-
cion del espacio de la iglesia.

Se trata de un mecanismo estatico suma-
mente simple y de facil lectura. Las cuatro
columnas se unen dos a dos por medio de las
vigas principales en el sentido de la menor
longitud, con sendos voladizos. Sobre las
vigas principales se apoyan seis vigas secun-
darias con la misma organizacion de tramo
central y voladizos. Sobre éstas unas losetas
nervuradas. La estabilidad lateral estad asegu-
rada por el efecto de pértico entre columnas y
vigas en las dos direcciones principales.

Veamos mas en detalle cada uno de estos
cuatro elementos constructivos.

Corte.
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Columnas biempotradas con corrimiento
.4 | libre. La longitud de pandeo iguala a la altura.
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Las columnas tienen una forma troncocénica
con casi 8 m de altura y un didametro que
varia de 60 cm en la base a 50 cm en el
encuentro con la viga. Este ahusamiento tan
marcado acentGa la impresion de esbeltez
geométrica exagerando la perspectiva. Sin
embargo, la esbeltez geométrica (didmetro/
longitud) es de 1/13 y es la maxima posible
para que el pandeo no comience a hacer sentir
su influencia en el disefio. Ambos extremos
de la columna estan impedidos de girar, fig.
8.4; en la cuspide por las vigas y en el arran-
que por el entrepiso y el trozo inferior de
fuste. De este modo la longitud de pandeo es
igual a la altura total.

Para acciones horizontales tales como la de
viento, o eventualmente sismo, la deforma-
cion de los porticos seria la representada en la
fig. 8.5. Este estado deberia combinarse con
la accion gravitatoria.

Sistema aporticado para equilibrar fuerzas
horizontales.

Columnas empotradas en ambos extremos.

T ¥

8.5

Y >

El peso de la cubierta se reparte por igual
entre las cuatro columnas produciendo exclu-
sivamente un esfuerzo normal de compre-
sion. La superficie de la cubierta es cercana a
los 300 m* y ain suponiendo una carga de
una tonelada por metro cuadrado a cada co-
lumna le corresponden 75 toneladas de com-
presion. Este esfuerzo produce sobre la sec-
cion circular de 60 cm de didmetro una ten-
si6n de 27 Kglcm? que es realmente baja
para el hormigon armado. Este rapido razo-
namiento y cuantificacion analitica indican al
disefiador en la etapa inicial que se va por un
buen camino. ElI margen de seguridad que
todavia queda después de la accion gravita-
toria es el que le permitird resistir adecuada-
mente la solicitacion de flexocompresion que
resultard de la combinacion de acciones
verticales y horizontales.

La posicion de las cuatro columnas en el
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Viga con dos apoyos en distintas posiciones:

.6 | () con apoyos en los extremos se obtienen
momentos positivos exclusivamente; (b) Con
voladizos de esta proporcion el momento al
centro se reduce a la quinta parte; (c) Cuando
los voladizos crecen hasta el medio se repite el
momento de (a) pero negativo.

IO

rectangulo de la planta es fundamental para
todo el envigado superior.

En la fig. 8.6 se ve qué ocurre cuando los
apoyos se corren desde los extremos hasta
juntarse en el centro del tramo.

Hay una situacion intermedia, fig. 8.6.b,
cuando los voladizos son un tercio del tramo
central, en que los momentos de tramo y
apoyo practicamente se igualan, y lo que es
mas importante se reducen a la quinta parte
del valor original. La flecha en el centro tiene
una reduccion ain mas notable.

Es indiscutible la mayor eficiencia que se
logra con un empleo equilibrado de los vola-
dizos. Mangiarotti ha echado mano a este
recurso en muchos de sus sistemas prefabri-
cados.

Si las cargas son concentradas, fig. 8.7, en
vez de repartidas, la forma del diagrama de
momentos es poligonal, pero el efecto de
reduccién es similar al anterior. La carga de
borde puede ser algo mas de la mitad de una
de las centrales y por esta razon el momento
de apoyo puede llegar a superar ligeramente
al momento de tramo.

Las vigas secundarias responden al esquema
de la fig. 8.6.b. La seccion en X de las
dovelas prefabricadas es minima y no alcanza
a resistir el maximo momento negativo que se
da en los apoyos. Para aumentar las
resistencias se colocan unas dovelas
especiales con placa de compresién en la cara
inferior, pero solo en la proximidad del
apoyo. Cuando el momento negativo se
reduce ya no es necesaria la placa de
refuerzo. En el centro del tramo, el hormigon
de compresién en la parte superior existe
naturalmente 'y no se requiere ninguna
medida adicional.
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La viga con cargas
concentradas también
aumenta su eficiencia cuando
usa los voladizos para reducir
la luz y los momentos del
tramo central.

b7 |

Placa de cubierta con
nervadura en X.
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Las vigas principales estan homigonadas in
situ y son de seccion rectangular. La maxima
solicitacién se presenta en el apoyo y alli se
produce un aumento de seccion, tanto en
ancho como en altura, fig. 8.8. Esta varia-
cion de la forma resuelve no sélo el problema
estatico de la resistencia flexional sino tam-
bién el nudo de encuentro de barras que siguen
tres direcciones ortogonales en el espacio.
El ensanche del capitel permite que la viga
principal envuelva totalmente a la columna.
El aumento de altura separa la columna de
la viga secundaria jerarquizando asi la prin-
cipal. Conviene hacer notar que ambas vigas
tienen similares momentos flectores ya que

no solo obedece a una ley
estatica sino que da

individualidad y jerarquia
al elemento constructivo.

Z
e~

las secundarias tienen el doble de luz pero
mucho menos carga que las principales.

Las vigas principales se leen como tales por
su seccién maciza, adaptadas a la solicitacion
de esfuerzo cortante, y una proporcion robus-
ta. Las secundarias son mucho més esbeltas
y se acentlla esta impresiéon por la delgadez
de las paredes de la X y los contrates de luz
y sombra del intradés.

Las placas de cubierta, fig. 8.9, de solo 4
cm de espesor tienen un nervurado en diago-
nal. Seguramente unas nervaduras paralelas
como las de la fig. 8.10 podrian ser construc-
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Esta otra placa tendria constructivamente mas

E.lO eficiencia, pero no es el Unico factor a
considerar.

tivamente mas eficientes; pero sin duda que
no lograrian la vibracion de rombos y trian-
gulos ni la riqueza de formas geométricas
gue caracteriza a esta cubierta.

Las decisiones de disefio no siempre pasan
por la economia de un metro clbico mas o
menos de hormigon, sobre todo cuando la
estructura cumple un papel que va mucho
mas all& del propio e ineludible de sostener.

En este ejemplo particular la estructura es el
principal lenguaje del arquitecto. La forma
en X es un elemento del vocabulario, fig.
8.11, y se encuentra en las vigas secundarias,
en los nervios de la cubierta, se insinla en

La forma en X como parte de un lenguaje.
8.11

O A

el muro de contencién y ha sido usada repe-
tidas veces a(n en disefios industriales del
autor.

Las dovelas de testero que sobresalen de la
fachada vidriada ya no cumplen ninguna fun-
cion resistente pero facilitan la comprension
del conjunto. Lo mismo puede decirse de las
cabezas de las vigas principales que se ven
desde la otra fachada.

Esta es una de esas pocas obras en los que
la estructura aislada, en esa etapa de ejecu-
cion, ya da una idea cabal del resultado final.
El cerramiento lateral, que es pura luz, re-
salta ain més el valor de la estructura.
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Detalle de la cubierta.
13

El edificio se desarrolla en dos niveles super-
puestos, fig. 8.12.

El nivel inferior, semienterrado contiene los
servicios. estd cubierto por una estructura
convencional de hormigén armado con co-
lumnas espaciadas a 7,20 m en ambas direc-
ciones.

El nivel superior alberga la gran sala de ex-
posiciones. Su cubierta es una placa cuadrada
de 64,80 m de lado, formada por un empa-
rrillado de vigas metdlicas cruzadas que
apoya en ocho columnas en los bordes.

La diferencia de tipos estructurales se explica
claramente cuando se tiene en cuenta la na-
turaleza de los locales que configuran y el
tipo de cargas que reciben. Los servicios re-
quieren una multiplicidad de espacios fijos,
pequefios 0 medianos, que se ordenan dentro
de la trama de columnas. Las cargas que
recibe esta estructura son las de un entrepiso
con posible aglomeracion de personas y ex-
hibicion de obras de arte que pueden llegar
a ser pesadas esculturas de piedra. Conviene
reducir las luces y se justifica una estructura

pesada de hormigon armado en consonancia
con las cargas de uso. La sala de exposicio-
nes, a la que dedicaremos toda nuestra aten-
cion, requiere un espacio Unico, solo divisi-
ble virtualmente por el cambiante material
de exposicién. Como sobrecarga adicional
al peso propio de la estructura sélo se debera
contar con una liviana proteccién climética
y la nieve que se pueda acumular. Se impone
la maxima separacion entre columnas y un
material de mayor resistencia, como el acero,
para reducir peso propio adecuandolo a las
pequefias sobrecargas de uso.

El canto de las vigas se ha fijado en 1,80 m,
lo que significa 1/ 36 de la luz, fig. 8.13. El
alma tiene 1,5 ¢cm de espesor mientras que
las alas miden 3 x 50 cm. Esto da una inci-
dencia de 245 Kg de vigas de acero por cada
metro cuadrado de superficie cubierta. Frente
a los 400 Kg/m? que es la carga total tenemos
que el peso del envigado solo ya es el 60 por
ciento del total. Esto nos indica que el tipo
estructural estd alcanzando su limite préactico
de aplicacion. Con mayores dimensiones ya
no quedaria casi margen para carga Util.
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Propuestas comparadas.
8.14

‘ (a) Reticulado espacial.

—

(<)

La estructura resulta costosa por su peso ele-
vado. Se podria reducir peso con un reticu-
lado espacial de mayor canto a costa de per-
der el sereno clasicismo que logra el original,
fig. 8.14.

En un edificio destinado a crear el ambiente
propicio para la exhibicién de las més valio-
sas obras de arte del siglo XX la mejor estruc-
tura es la que lo consigue, aungue no sea la
mas barata.

Una primera aproximacion al comporta-
miento estatico de este emparrillado se po-

(c) Templo griego

dria hacer asimilandolo al de una losa igual-
mente armada en ambas direcciones.

En un estado final, o de rotura, la placa queda
dividida en cuatro sectores, cada uno de ellos
girando alrededor de un eje que pasa por dos
apoyos, fig. 8.15. Los momentos maximos
se producen a lo largo de las llamadas lineas
de rotura o articulaciones plasticas. EI mo-
mento flector a lo largo de una linea de rotura
puede conocerse seccionando la placa por
esa linea y aplicando la definicion de mo-
mento flector, fig. 8.16.

| &
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Configuracion de rotura de una placa
.15/ homogénea sobre ocho apoyos.
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Considerando una carga de 0,4 t/m?, el peso
de toda la estructura es de 1680 t. Cada una
de las ocho columnas reacciona con 210 t.
Asi se puede llegar a que M = 6048 tm.

Este momento corresponde a las 19 vigas
existentes en la seccion. Por lo tanto el valor
promedio seria 19 veces menos, 0 sea 318
tm. Como el perfil disefiado tiene un mddulo
resistente

W, = 34.133 cm’
las tensiones méximas producidas por la
flexion seréan

s= M_ 0,93 t/cm?
wW

Este valor es sélo un 66 por ciento de la
tension admisible y nos indica que aun

Equilibrio de fuerzas y momentos seccionado
por la linea de rotura.
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cuando algunas vigas tengan en un régimen
elastico tensiones superiores al valor prome-
dio, seguramente estaran todavia dentro de
lo admisible. De todos modos, no es grave
que algunas secciones de vigas estén sobre-
solicitadas cuando existen mecanismos alter-
nativos para resistir el efecto de las cargas.

Este sencillo anlisis basado exclusivamente
en las leyes del equilibrio estatico es de mu-
cha utilidad en las primeras etapas del disefio
y puede considerarse suficientemente valido
como para garantizar que la organizacion y
dimensiones previstas en el anteproyecto son
correctas. En caso de surgir modificaciones
por el calculo estructural estricto los cambios
seran minimos y no afectaran la idea genera-
dora.
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Es evidente que la posicion de las columnas
tiene consecuencias fundamentales en la de-
formacion y en los momentos flectores del
emparrillado. Del mismo modo que en una
viga simple, cuando los apoyos se acercan
al centro disminuyen los momentos positivos
en la parte central pero crecen los momentos
negativos en los arranques de los voladizos.
Si la seccion resistente es simétrica, doble
T, conviene emparejar los momentos de tra-
mo y de apoyo. Hemos supuesto otras posi-
ciones alternativas y verificado con el auxilio
de programas de computacion las solicitacio-
nes y deformaciones. Los resultados estan
sintetizados en el cuadro de la fig. 8.17.

La alternativa 1 es la realmente construida.
La méaxima solicitacion se da en el centro de
la placa con M = + 467 tm. Este valor re-
sulta obviamente superior al promedio que
habiamos estimado pero aln esta dentro de
lo admisible. Llevar las columnas méas aden-
tro como se ve en la alternativa 2 es contra-
producente porque el momento de apoyo
crece a -544 tm y el descenso del voladizo
es excesivo. Llevar las columnas més afuera,
como en la alternativa 3, tampoco es favora-
ble porque el méximo momento positivo es
+506 tm, dandose en la viga de borde. Desde
el punto de vista estatico la mas eficiente es
la nimero 1 que ademés es la que menos
trabajo de deformacion realiza.

Con el proposito de aprovechar mas ain el
efecto de los voladizos se ha estudiado la
alternativa 4 retirando las columnas hasta la
linea de cerramiento. El beneficio es eviden-
te, tanto en la solicitacion maxima, que baja
a +268 tm, cuanto en la deformacion. Tam-
poco puede decirse que haya interferencias
con las actividades propias del museo. ¢Por

qué no adoptar esta alternativa? En muchos
edificios y en este especialmente las colum-
nas tienen un sentido arquitectdnico que va
mucho mas alld de su irrenunciable deber de
soportar las cargas. En este caso, las ocho
columnas definen visualmente un espacio en-
volvente del espacio interno encerrado real-
mente por la caja de vidrio; cada pareja de
columnas periféricas genera un plano virtual
que actia como limite de las galerias y re-
compone la totalidad del prisma cubierto por
el techo. Sacar las columnas del perimetro
seria como si un constructor griego hubiera
descubierto que con cabriadas de madera se
podian cubrir las galerias del Partenén con
voladizos y hubiera decidido economizar
todo el material y mano de obra de las colum-
nas eliminandolas, fig. 8.18.

Las ocho columnas deben soportar la totali-
dad de la carga gravitatoria de la cubierta y
ademas las fuerzas horizontales que el viento
pueda llegar a aplicar a los cerramientos
acristalados y al borde del techo, fig. 8.19.

La simple observacién del detalle construc-
tivo indica que la union entre columnas y
vigas de borde se hace por una articulacion
perfecta. No hay ninguna posibilidad de un
funcionamiento de portico al no existir trans-
mision de momentos entre vigas y columnas.

Para que el sistema sea estable es imprescin-
dible entonces que las columnas estén empo-
tradas en el arranque; el detalle constructivo
asi lo demuestra. El esquema estatico de la
columna, fig. 8.20, resume estas considera-
ciones.

La carga vertical del techo se distribuira por
partes iguales entre las ocho columnas por
simetria.
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Seccidn de la columna.
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La carga de viento, también puede admitirse
gue se reparte por igual ya que el emparri-
llado de vigas, con sus chapas intermedias,
constituye un plano horizontal muy rigido
gue obliga a todas las columnas a tener idén-
ticos corrimientos en su punto superior.

Como la planta mide 64,80 m de lado, la
carga es 0,4 t/m® y hay ocho columnas, resul-
ta:

64,80 x 64,80 x 0,4
8

P=

P=210t

Para la fuerza de viento se suman las presio-
nes y succiones actuantes sobre las distintas
superficies de fachadas y se obtiene:

V @ 50t
Las caracteristicas de la seccion transversal

de la columna, en su base, estan indicadas en
la fig. 8.21.

Esquema de pandeo.
22

Corrimiento lateral
.23/ debido al viento.

o

Y

£F= 1G,80m

Como la construccion es desplazable en su
parte superior, fig. 8.22, la longitud de
pandeo de la columna es el doble de su
longitud real y su esbeltez resulta:

1=64
lo que lleva a un coeficiente de pandeo
w =134
Entonces la tension de compresion seria:

_134x210 _ 4 30yem?
924
que es realmente baja.

Ademas hay que tener en cuenta las tensiones
debidas a la flexion, fig. 8.23. La fuerza de
viento de 5,0 t produce un momento flector
M =5,0 x 8,40 = 42,0 tm
y una deformacion

d,=0,76 cm

La rigidez sera :

;/ =6,58 t/cm

\%
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Corrimientos debido a un calentamiento de
24| 40°C.

Superposicion de
8.25| deformacion por viento
y calentamiento.
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y las tensiones maximas seran:

-M._ @:0,33t/cm2
W 12.800
La superposicion de ambas acciones lleva

tensiones
s=0,30 +0,33=0,63 t/cm’< Sy

Las tensiones hasta ahora estimadas son su-
ficientemente bajas como para dejar una re-
serva para resistir otro tipo de acciones adn
no previstas. Por ejemplo, la dilatacion tér-
mica de la cubierta que provocard un empuje
horizontal en el vértice de la columna que
puede sumarse al del viento. Los corrimien-
tos horizontales del punto superior de la co-
lumna hacen que la carga vertical de 210 t
no esté centrada con la base, y agregan un
momento flector.

Si la cubierta llegara experimentar un salto
térmico de 40°C con respecto a su etapa ini-
cial, fig. 8.24, el corrimiento d. es propor-
cional al coeficiente de dilatacion térmica
del acero, a dt y a la longitud de la pieza.

d.=0,00001 x 40 x 32,40 =1,3cm

Para producir este corrimiento es necesaria
una fuerza horizontal que es el producto del
corrimiento por la rigidez.

F=13x653=85t

Si se es tan pesimista como para suponer que
el maximo viento de disefio se da
simultdneamente con el méximo salto
térmico y la méaxima sobrecarga accidental,
se tiene como estado pésimo el que se ve en
la fig. 8.25.

d, +d.=1,24 +1,30=2,54 cm
El momento en la base es:

M=8,1x840 +85x840 +210x 0,0254
=68,04 +71,4 +53
= 144,74tm

La comparacion entre el momento producido
por la deformacion térmica, 71,4 tm, y el
producido por el viento, 68,04 tm, indica que
en este caso, el efecto térmico no es un efecto
secundario, sino algo tan importante como
el viento. En cambio, el efecto del corri-
miento de la carga vertical, llamado efecto
P.d, es aqui insignificante, sélo 5,3 tm.

De todos modos las tensiones producidas por
flexion serian:
M 1177

W 12.800

Esta tension es mucho mas importante que
la producida por compresion, 0,30 t/cm?. Su-
madas se llega a 1,43 t/cm?, valor admisible.

=0,92 t/cm?
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Disefio de la columna.
.26
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Detalle de articulacion entre columna'y viga
8.27| de borde.

Las columnas tienen en si mismas un valor
escultérico que requiere una posicion donde
los contrastes de luz y sombra valoricen el
lujo de detalles con que han sido disefiadas.
Las chapas que forman las alas de las cuatro
secciones en T que se unen en el eje, varian
de 32 cm en el arranque a 29 cm en la cls-
pide, fig. 8.26. En idéntica proporcion va-
rian las almas. Una variacion tan pequefia no
puede relacionarse con la variacion del
momento flector, que va de cero arriba a 145
tm abajo. La explicacion hay que buscarla
en una correccion éptica similar a la de las
columnas de los templos griegos.

La chapa superior que produce la continuidad
de cada ala con su opuesta y laterales, fig.
8.27, empalma los brazos de la cruz con una
curva concava que dialoga con la convexidad
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Levantamiento de emparillado y columnas.
.28

de la articulacion. Las decisiones de disefio
aqui pasan mas por lo escultérico que por la
sola necesidad de trasmitir esfuerzos.

La articulacién, que con su chapa de asiento
son las Unicas piezas curvas de la construc-
cion, resuelve no solo la transmision de fuer-
zas entre cubierta y soporte sino que es el
nexo que permite identificar sus propios sig-
nificados y hasta resulta un simbolo recorda-
torio del proceso de ereccion de la estructura.

Hay que sefialar que el emparrillado de vigas
fue armado a 1,20 m del piso con las colum-
nas rebatidas horizontalmente sobre el mis-
mo, fig. 8.28.

Luego, por medio de torres auxiliares se le-
vant6 la cubierta hasta la posicion definitiva
mientras las columnas pivotaban alrededor

de las articulaciones hasta alcanzar la posi-
cion vertical.

Otro detalle estructural aprovechado expresi-
vamente es el de los rigidizadores del alma
de la viga de borde. En toda viga de alma
delgada es posible el pandeo de la misma
debido a los esfuerzos diagonales de compre-
sién. Para evitar este peligro se suelen colo-
car elementos transversales que aumenten la
rigidez lateral. En este caso las mismas vigas
perpendiculares entre si logran ese objetivo,
Sin embargo, en la viga de borde se ha pre-
ferido agregar rigidizadores externos que con
su contraste de luz y sombra, dan ritmo y
escala al friso exterior, ademas de mostrar la
continuidad con la trama interior del envi-

“>gado. Esta trama de 3,60 x 3,60 m esta origi-

nada por las alas inferiores de las vigas y
forma unos contrastantes casetones 0scuros
que actian como receptaculos ordenadores
de los artefactos acondicionantes del ambien-
te: cielorrasos acusticos, luces, bocas de aire
acondicionado, etc. Las demas superficies
como acristalamiento periférico y pisos de
granito también se adecuan a la trama del
envigado superior.

Este es un buen ejemplo de un edificio cuya
estructura ha sido aprovechada al maximo
para generar el volumen y el espacio arqui-
tecténico dandoles una calidad especial con
un minimo de recursos. Desde un punto de
vista puramente estatico, es decir exclusiva-
mente de la capacidad para resistir cargas,
puede decirse que esta estructura no es la
mas econdémica posible. Pero si se evallan
todos los demés beneficios cualitativos obte-
nidos, evaluacion naturalmente intuitiva,
puede admitirse un excelente aprovecha-
miento de los recursos estructurales emplea-
dos.
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Sede Administrativa de la
Municipalidad
Sanchez Elia, Peralta Ramos
y Agostini
Cérdoba
1955
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Cargas y deformacion.
31
P

r,sr’ V,s F

Reacciones de apoyo.
.32

P

7 3 3 4.
R
R = Q,SF-F Pa+T

El palacio municipal se compone de dos cuer-
pos; el mas bajo es la sede del Departamento
Ejecutivo, el més alto alberga las oficinas de
administracion, que se ubican en ocho plan-
tas superpuestas al gran hall de acceso y dis-
tribucién, fig. 8.29. Es justamente de la es-
tructura de este hall de lo que nos ocupare-
mos.

Los ocho pisos superiores estan sostenidos
por placas de hormigén armado sin vigas
aparentes y por cuatro filas de columnas ci-
lindricas de didmetro decreciente hacia arri-
ba. Los muros que encierran ascensores y
servicios en dos nucleos enfrentados contri-
buyen a la estabilidad lateral del conjunto.
El vano central es de luz algo mayor que los
laterales, con lo que se logra aprovechar su
doble empotramiento; se evitan asi deforma-
ciones excesivas en los tramos laterales. Con
esta separacion de columnas es natural que
las centrales reciban una carga mucho mayor
que la externas. Al llegar al hall principal
se produce una transicion, fig. 8.30; las cua-
tro columnas son recibidas por una gran viga

Diagrama de momentos flectores.
8.33

con un soporte en V en cada extremo. El
esquema de cargas se aprecia en la fig. 8.31.
Como las cargas centrales son mucho mas
grandes los extremos de la viga tienden a
levantarse. Esto no ocurre porque se produ-
cen reacciones de apoyo como las indicadas
en la fig. 8.32; la reaccion T dirigida hacia
abajo indica que la rama exterior de la V
estd trabajando a traccion. Esto es muy evi-
dente por la pequefia seccion circular que
tiene la pieza. Méas aun, durante el proceso
constructivo estuvieron nada mas que las ar-
maduras de acero hasta completar la carga
de los ocho pisos. Una vez que las barras
habian entrado en carga estirdndose en forma
eléstica, recién se hormigond la pieza para
proteger las barras de la corrosion. Con este
procedimiento se evitd el alargamiento y fi-
suracion del hormigon.

En funcion de la curva deformada es fécil
dibujar los diagramas de momentos flectores
y esfuerzos de corte de la viga, figs. 8.33 y
8.34.
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Variacion de secciones en funcion de la flexion
.35/ y el corte.

@ minio de
estuerzos
cort

antes

Mot
itivos .

orte casi nulo.

Para el disefio seccional de la viga se han
tenido en cuenta tanto la flexion como el
corte, fig. 8.35. En la zona comprendida
entre las secciones 1 a 3 el corte es muy
grande y casi constante. Los esfuerzos diago-
nales de compresién que origina el corte re-
quieren secciones macizas del alma de la
viga. A pesar de que las secciones 1 y 3
tienen momentos flectores reducidos, el corte
es dominante. Se puede apreciar que la forma

184

or Dimensicnada
Z0 % @ al corte

de la viga se asemeja al diagrama de corte.
En la zona de la seccién 4 el corte es practi-
camente nulo; se puede reducir el alma de
la viga. EI momento flector es positivo y
casi constante; para resistirlo sélo es necesa-
rio el hormig6n de la parte superior de la
seccion, donde se desarrollan las compresio-
nes.

La seccion en U invertida adoptada se adecua
a todas estas exigencias resistentes.

| &
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Estructura de valor escultérico y significativo.
.36

Si el soporte en V se macizara podria enten-
derse esta estructura como un solo portico,
pero aqui se ha preferido la expresion de la
viga de transicion apoyada en cuatro puntos
arriba que se reducen a dos abajo. El detalle
del rehundido del soporte cuando recibe a la
viga acentUa esta separacion.

Es natural que si las cuatro columnas que
vienen de los pisos superiores hubieran con-

tinuado verticalmente hasta las fundaciones
se hubiera obtenido una solucién estatica-
mente impecable y también de menor costo.
Pero aqui se tomo6 la decision de usar la
estructura como protagonista del hecho ar-
quitecténico, fig. 8.36. A partir de alli se
configurd la estructura buscando una serie
de valores simbolicos, formales, de escala,
etc., pero siempre con una logica estructural
innegable.
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Centro Georges Pompidou
Piano, Rogers y Ove Arup

m Vista.
37

Paris
1971

Este enorme edificio dedicado a variadas ac-
tividades culturales esta compuesto por 6
plantas de 70 m por 166 m, figs. 8.37 y 8.38.

El principio estructural empleado es tan sim-
ple como el de una caja de carton, fig. 8.39.
El techo, plano horizontal E, recibe las car-
gas gravitatorias y se apoya en los planos
verticales logrando asi su equilibrio. Cuando
actuan fuerzas horizontales de viento en la
direccién X los planos C y D se apoyan en
el piso y en el techo, fig. 8.40.a. El techo
se apoya en los planos A y B, los que a su
vez requieren reacciones del terreno para
equilibrar a la fuerza V y al momento V.h,
fig. 8.40.b.

El mismo analisis se puede hacer en la direc-
cion Y. Si se trata de una accion sismica las

fuerzas horizontales se originan por la inercia
de la masa de la construccién, la que se en-
cuentra concentrada principalmente en el
plano horizontal y no en los verticales.

Este esquema primario puede darse tal cual
en una pequefia construcciéon de 4 6 5 metros
donde los planos verticales son muros de
mamposteria y la tapa una losa de hormigén
de 10 cm de espesor.

Pero cuando las dimensiones aumentan, fig.
8.41, la flexion de la losa crece en forma
exagerada y se necesita darle rigidez y resis-
tencia por medio de otros planos resistentes
verticales, que son las vigas, fig. 8.42. Si la
separacion entre vigas principales V.P. toda-
via resultara excesiva para la losa, se podra
recurrir a un sistema de vigas secundarias
V.S. y asi sucesivamente.
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La idea de plano resistente no se limita a las
losas y muros. Cualquier mecanismo estruc-
tural como viga, portico, arco, sea de alma
llena o reticulado, capaz de resistir fuerzas
importantes en su propio plano y préctica-
mente nada en direccion perpendicular, es
considerado un plano resistente.

Veamos como se han aplicado estos concep-
tos a la estructura del Centro Pompidou.
Primero se ha repetido en altura la caja ele-

mental de un solo piso. Los planos horizon-
tales son basicamente los entrepisos de hor-
migén. Pero este edificio tiene la particulari-
dad de que todo su aparato circulatorio ocupa
un espacio intermedio entre la piel y el plano
resistente vertical exterior, fig. 8.43. La co-
nexion entre la losa y el plano vertical debe
recomponerse sin impedir el paso de conduc-
tos verticales. Para eso se utilizan barras for-
mando tridngulos, que dan un mecanismo
estable, fig. 8.44.

. unig U

inesta P
m?tunb 7 JV\ % ‘/0 {L g
conductos — { )
pil——— ¢
A4
it o
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Plano resistente horizontal.
£.43

Distintas maneras de unir el plano horizontal

8.44| a los verticales.
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Un mecanismo formado por tres barras rigi-
das articuladas es, a los fines de la estabili-
dad, equivalente a una placa triangular llena.
Con este criterio se ve en la fig. 8.45 la
forma estructural equivalente del plano hori-
zontal y como se conecta a los verticales.
Con las fachadas paralelas a X el contacto
es directo.

Para evitar la flexién de los entrepisos de 50
metros de luz es necesario colocar importan-
tes vigas como se ve en el corte de la fig.

7

Plano horizontal equivalente.
45

sisfema inestable

o P

8.46. El plano resistente vertical alli dibu-
jado es practicamente inestable. Lo seria to-
talmente si se prescindiera del empotra-
miento de las columnas, 0 de su rigidez fle-
xional que para esa altura de 42 metros es
muy reducida, fig. 8.47.a. La realidad es
gue ese plano vertical no puede moverse ho-
rizontalmente porque la losa unida a los pla-
nos de fachada paralelos a X se lo impiden.
Ese efecto estd representado en la fig. 8.47.b
por medio de apoyos adicionales.

EO0m
m Corte.
8.46

sisfema estable

.
o 0

(k)
(a) Este esquema no acepta cargas
47| horizontales.

(b) Se necesitan apoyos adicionales.
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Las vigas estdn muy solicitadas debido a que
tienen luces y cargas muy importantes. Se
ha recurrido al reticulado metalico como sis-
tema de alta eficiencia. La seccion circular
hueca elegida para las barras también es la
mas apropiada para evitar el pandeo de las
comprimidas.

A simple vista se nota que las barras diago-
nales menos solicitadas, las del centro de la
luz, tienen menor seccion que las cercanas
a los apoyos. También se aprecia que las
diagonales comprimidas tienen mayor sec-
cion que sus adyacentes traccionadas. Las
uniones de barras estan hechas por piezas
moldeadas especiales de formas muy acaba-
das.

El dificil problema de la unién entre la co-
lumna circular y la viga reticulada se resuelve
por una pieza especial, en doble voladizo,
fig. 8.48.

Los planos verticales tienen distinta organi-
zacion. Los paralelos a la direccion Y, fig.
8.49, sblo son necesarios para resistir fuerzas
horizontales y su disefio asi lo indica. Como
las barras diagonales son muy esbeltas s6lo
pueden trabajar a traccion y se necesitan dia-
gonales cruzadas para cuando se invierte el
sentido de las fuerzas horizontales. Casi to-
das la barras verticales trabajan a compre-
sion y son de seccion tubular.

Los planos paralelos a X, fig. 8.50, son més
complejos. Como ya existian las vigas reti-
culadas de los entrepisos bastaba unirlas entre
si por triangulos para recomponer la integri-
dad del plano. En la planta baja, seguramente
para no interferir los accesos, se ha preferido
colocar diagonales en los pafios laterales. Re-
llenando los triangulos como se ha hecho en

Viga en doble voladizo.
8.48

-

|

e

la fig. 8.51 se puede ver la chapa estable
equivalente.

En esta obra, como en todas las de grandes
dimensiones, el problema estructural se hace
realmente importante y requiere soluciones
de méxima eficiencia. Cuanto mas se le exige
a la estructura menos opciones quedan y sélo
se puede tener éxito con mecanismos muy
simples y de claro funcionamiento. EI meca-
nismo de equilibrio espacial de una caja de
carton es uno de los mas elementales. Sin
embargo no es limitativo de la creatividad.
Aqui la creatividad se da en la manera de
realizar los planos resistentes y en su signifi-
cado que trasciende lo estatico. Recordemos
cada uno de ellos. El plano horizontal es una
placa material y continua donde transita la
gente, se desmaterializa en los dos lados ma-
yores para permitir el aparato circulatorio
vertical, y recompone su rigidez por medio
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Fachada larga resistente a fuerzas horizontales.
49

\HHU

Y

Fachada corta.
E.SO

de barras trianguladas hasta alcanzar los pla-
nos verticales exteriores. Las vigas reticula-
das del interior, con un cuidadoso y variado
disefio de nudos y barras, son elementos fun-
damentales como calificantes del espacio in-
terior, ademas de orientar el aparato circula-
torio horizontal. Las ménsulas que articulan
vigas con columnas han sido moldeadas
como se hace con una escultura. Todos estos
planos resistentes interiores se identifican ex-
clusivamente con las cargas verticales. Las
fachadas largas, con sus barras horizontales,
verticales y diagonales cruzadas, son una

NNANANNNNANNNAA

Mecanismo estatico equivalente a la
8.51/ triangulacion.
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trama neutra y casi trasparente que deja a la
vista el alarde tecnoldgico del aparato circu-
latorio externo. Su independencia de las ac-
ciones verticales es notoria.

Las fachadas cortas vinculan las vigas exis-
tentes de los entrepisos y generan un nuevo
plano capaz también de resistir las fuerzas
horizontales.

La triangulacion como elemento basico de
la estructura ha sido utilizada con el mismo
sentido de dinamismo tecnoldgico que tiene
todo el edificio.
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9 REFLEXIONES FINALES

A lo largo de este libro se han ido abordando
dos problemas distintos. Uno es la compren-
sion del comportamiento fisico de una estruc-
tura. El otro, es cdmo disefiar estructuras en
funcion de las mudltiples variables de toda
indole que condicionan las decisiones del
disefiador. Para progresar en ambos campos
es necesario adquirir una serie de conoci-
mientos y habilidades. Pero lo mas trabajoso
no estd en la cantidad y complejidad de los
mismos. La mayor dificultad reside en la
capacidad para establecer relaciones entre to-
dos ellos que sean Utiles para la accién de
disefiar. Lo verdaderamente importante es
poder conectar hechos aparentemente aisla-
dos de la manera oportuna, en el momento
oportuno y con un fin determinado.

Muchas de las mas Utiles relaciones de la
mecanica estructural son inventos relativa-
mente recientes en la historia de la humani-
dad.

Las tensiones, por ejemplo, son la relacion
entre una fuerza y la superficie en que actua.
Cada elemento aislado es muy poco lo que
dice. Un peso de 60 Kg no es ni chico ni
grande en si mismo. Si se trata de una per-
sona parada en una losa de hormigén de 20
m? es una carga por metro cuadrado insigni-
ficante; basta compararla con el propio de la
losa misma. Si esa carga se aplica en forma
dindmica en menos de un cuarto de centime-

tro cuadrado, como ocurria en la época del
elegante y femenino taco aguja, resulta ne-
fasta para la superficie del piso de madera
de la misma losa anterior. Las tensiones son
un invento muy Util para explicar ciertos fe-
némenos de rotura y su célculo permite man-
tenerse a prudente distancia de esa enojosa
situacion.

La rigidez es una relacion de cociente entre
una accion y la deformacion que produce;
resulta sumamente eficaz para resolver pro-
blemas hiperestaticos a partir de la compati-
bilidad de deformaciones entre distintas par-
tes de la estructura. Pero una carga y la de-
formacién que produce también pueden rela-
cionarse multiplicandose y el producto es el
trabajo de deformacion, no ya la rigidez.
También existen métodos basados en el tra-
bajo de deformacion para determinar incog-
nitas hiperestaticas o para problemas de pan-
deo. Pero més fructifera aun es la idea de
trabajo de deformacion en el caso de acciones
dindmicas, como la de los sismos, donde lo
destructivo que se aplica a la estructura es
energia cinética y no fuerzas estaticas. Aqui
se ve como dos elementos pueden relacio-
narse de distintas maneras y con distintas
consecuencias.

Si se repasan los capitulos dos a cinco se
vera que en todos ellos se ha ido discurriendo
sobre relaciones entre hechos fisicos y geo-
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métricos que hacen a la compresion de lo
gue hemos llamado mecanismo estructural.
Las ecuaciones de equilibrio no son méas que
las relaciones entre las fuerzas actuantes so-
bre un cuerpo necesarias para que éste quede
inmdvil. Por eso para determinar las reaccio-
nes de apoyo se relacionan los movimientos
que restringe cada vinculo con las fuerzas
necesarias para ello.

La solicitacion procura relacionar las fuerzas
exteriores con las internas de la estructura.
Los célculos de resistencia relacionan tensio-
nes o solicitaciones de servicio con las ulti-
mas, las que producen la ruina.

Aparecen multiples magnitudes geomeétricas,
area, médulo resistente, momento de inercia,
radio de giro, esbeltez y cada una de ellas
se va relacionando con la resistencia a los
esfuerzos axiles, corte, flexion, distintas cla-
ses de deformaciones, estabilidad, etc.

En los capitulos seis y siete se incluyen va-
riables economicas. La idea de eficiencia re-
laciona los resultados obtenidos con los re-
cursos de distinta indole empleados. Final-
mente, al pensar en la seguridad el hombre
trata de salvar toda su ignorancia y errores
del presente como para gque la gran mayoria
de sus obras sobrevivan los impredecibles
azares del futuro. Para esto relaciona a través
del coeficiente de seguridad lo que se dice
que es su estructura con lo que realmente
puede llegar a ser.

Para comprender como funciona una estruc-
tura es necesario descubrir las relaciones en-
tre sus propiedades esenciales y el medio
externo. La teoria estructural es luego el ca-
mino l6gico que permite cuantificar la segu-
ridad a la resistencia, estabilidad y deforma-
ciones. Como todo proceso cientifico es ex-
plicable y puede repetirse todas las veces que

se quiera llegando siempre al mismo resulta-
do. Pero este conocimiento no es el que mas
cuesta adquirir. Lo verdaderamente dificil,
pero mucho maés util para el disefio, es des-
cubrir cuales son las relaciones fisicas entre
los distintos elementos del mecanismo es-
tructural, cdbmo afecta el cambio de cada uno
de ellos a los demas, en qué orden conviene
considerarlos, por qué plantear primero el
equilibrio de esta parte y no de aquella, por
qué elegir esta seccién y no otra. Comprender
un mecanismo estructural es como moverse
dentro de laberintos que tienen unas cuantas
formas de salir con éxito pero muchisimas
de quedar encerrado, o caer al vacio. Des-
pués de haberlos recorrido infinidad de veces
se va adquiriendo un sexto sentido o intuicion
que nos conduce por caminos COrrectos.
Como guia en cada encrucijada nos sirven
es0S Pocos conceptos basicos que designan
los capitulos dos a siete. No basta con poseer
esos conocimientos. Es necesario saber rela-
cionarlos oportunamente. Pero lo que si
puede afirmarse es que cualquier intuicion o
analogia que no respete esas ideas fundamen-
tales conduce a resultados equivocados.

En la busqueda de mecanismos eficientes la
claridad y simplicidad de los mismos es fun-
damental. Lo mismo ocurre con el desarrollo
teorico necesario para su justificacion.
Cuanto mas breve y directo sea menor es el
riesgo de cometer errores y eso aumenta la
seguridad.

Para lograr el cumplimiento de los requisitos
estructurales de resistencia, rigidez y estabi-
lidad hay dos caminos. Uno es el material.
Un aumento en la cantidad de material, sec-
cion, o un aumento en su calidad, resistencia,
moédulo de elasticidad, ductilidad, logran en
general los objetivos propuestos. El otro ca-
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mino es la configuracion. Aqui se incluye
no solo la forma general de la estructura sino
también su escala y proporciones, la geome-
tria de la secciones, la disposicion de los
apoyos y su naturaleza, el proceso construc-
tivo, las cargas y cualquier combinacion de
acciones que pueda sufrir. En sintesis, eso
que veniamos llamando el mecanismo es-
tructural.

El aumento en la cantidad o calidad del ma-
terial produce variaciones directamente pro-
porcionales en los resultados, pero los costos
también aumentan casi en la misma propor-
cion.

Cuando se trabaja sobre variables de la con-
figuraciéon los resultados pueden ser propor-
cionales al cuadrado, al cubo, 0 a potencias
superiores aun. Cambios en la disposicion
de las partes, distribucion y tipo de apoyos,
etc., pueden lograr beneficios sustanciales
gue mejoren los resultados, aun con costos
menores. Basta recordar los ejemplos de la
viga curva que se transforma en arco, la im-
portancia del momento de inercia en el disefio
seccional y el manejo de la proporcion entre
voladizos y tramo central en la viga con dos
apoyos.

Entonces, es mucho mas importante para el
resultado final trabajar sobre la configuracion
del mecanismo que sobre el célculo de las
secciones necesarias.

Para lograr una buena configuracion hace
falta una idea generadora, seguramente intui-
tiva, y un desarrollo por aproximaciones su-
cesivas dentro de las multiples variantes po-
sibles. Aqui se deberd razonar estructural-
mente sin olvidar un instante los principios
fundamentales (equilibrio, resistencia, etc.).

En este proceso de prueba y error no hay
que tener miedo de hacer propuestas que pue-
dan resultar equivocadas o inconvenientes.
En esta etapa no es grave cometer errores. Lo
grave es no tener la preparacién necesaria
para descubrirlos, la humildad para recono-
cerlos y la fuerza de voluntad para corregirlos
todas las veces que haga falta. Los errores
Y Sus correcciones son inevitables.

Para verificar la resistencia de una estructura
lo primero que hay que saber es su propio
peso y generalmente ciertas relaciones de ri-
gidez, lo que depende de sus dimensiones.
Es decir que hay que comenzar por dar di-
mensiones a priori, intuitivamente o por
comparacion con otras obras. Luego se verd
si esa propuesta es viable y se ira corrigiendo
todo lo que sea necesario.

En esta etapa del disefio es fundamental el
predimensionado estructural. Para predimen-
sionar se recurre a expresiones simples de la
mecanica estructural absolutamente raciona-
les; algunas veces empiricas pero nunca in-
tuitivas. Lo importante del predimensionado
es que sea suficientemente facil y répido
como para apreciar el orden de magnitud del
problema y como para ser aplicado repetida-
mente a todas la variantes en estudio.

Un disefiador con formacion y experiencia
puede verificar algunas secciones principales
en cuestién de minutos, la globalidad en ho-
ras. Si el procedimiento requiere dias deja
de ser un instrumento apto para el disefio.

El algebra y la trigonometria elemental son
los conocimientos matematicos suficientes
para el predimensionado. Para el estudio de
problemas altamente hiperestaticos, por
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ejemplo edificios sismorresistentes que com-
binan porticos y tabiques, pueden usarse pro-
gramas de computacion especialmente pre-
parados con entrada de datos y salida de re-
sultados muy simples. Ademas deben permi-
tir facilmente la introduccién de variantes
para comparar resultados y optimizar el dise-
fio.

No se necesita mucha precision en estos mé-
todos. Un error del 20, 30 6 40 por ciento
no es importante aqui. Con ligeros cambios
en la cantidad o calidad del material se ajus-
taran las secciones definitivas. Lo que se
trata de descubrir son las diferencias del 200
6 500 por ciento, aquellas que s6lo un cambio
importante de configuracion puede solucio-
nar.

En el capitulo ocho se hizo el predimensio-
nado de algunas obras para mostrar coémo y
cuéndo es util su aplicacion.

Una vez demostrada la viabilidad de la pro-
puesta seleccionada y elaborada por sucesi-
vas aproximaciones, recién entonces puede
empezar el llamado calculo definitivo. Para
esto se deberd recurrir a la teoria de estruc-
turas y a los reglamentos vigentes. Sobre
estos temas hay centenares de libros a dispo-
sicion de los especialistas. Pero general-
mente el arquitecto que disefia la estructura
no realiza él mismo el célculo, sea por falta
de conocimientos especializados sea por falta
de tiempo para cumplir los plazos del proyec-
to.

El célculo es realmente importante porque
permite ajustes en las secciones para mejorar
la economia manteniendo la seguridad ade-
cuada.

De todos modos hay que recordar que las
estructuras no se comportan como se calculan

sino como se construyen. Un hermoso cal-
culo con una pésima construccion llevan casi
siempre al fracaso. En cambio, un meca-
nismo estructural razonablemente claro y
comprensible a simple vista, con una buena
construccién tiene grandes posibilidades de
éxito. Durante miles de afios la humanidad
lo ha hecho asi con resultados que todavia
admiramos.

Esto no quiere decir que podamos prescindir
ni desconocer el valor que tiene la ciencia es-
tructural, los métodos analiticos y actual-
mente la aplicacion de la computacion. Esta
Gltima herramienta ha modificado sustancial-
mente la labor del estructuralista porque le
ha permitido utilizar procedimientos mas
precisos y fundamentalmente liberarse del
tedioso trabajo numérico para poder dedicar
mas tiempo a pensar en la configuracion de
la estructura. Pero si esta fue mal concebida
no puede dejar de serlo por muy sofisticado
que sea el programa de computacion utiliza-
do. En nuestra época no seria razonable de-
saprovechar las enormes posibilidades que
nos brinda la ciencia y la tecnologia, s6lo
que hay que conocer sus limites y darles su
justo valor. Se ha comparado la computacion
con el becerro de oro. Lo malo no fue cons-
truirlo sino adorarlo.

La otra preocupacion fundamental de este
trabajo ha sido poner en evidencia que mu-
chas de las decisiones estructurales, a veces
las més importantes, no pasan exclusiva-
mente por la mecanica estructural. Pueden
ignorarla y hasta contradecirla.

Cierta vertiente del Movimiento Moderno
utiliz6 ampliamente el recurso de la libre
fantasia en la generacion de formas seudoes-
tructurales. Basta con pensar en el Museo de
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Caracas de Niemeyer. Una pirdmide inver-
tida apoyada en su vértice se opone total-
mente a los requerimientos de equilibrio, es-
pecialmente en una zona de alto riego sismi-
co. O las formas de las columnas de los
Palacios Ejecutivo y de Justicia de Brasilia
gue no tienen ningun significado estructural;
incluso se contradicen en su posicién con
respecto a la fachada a pesar de su semejanza
visual. Las formas asi generadas no pueden
llegar a constituirse en tipos estructurales per-
manentes y universales. Quedan como obras
Unicas sustentadas solamente por el mayor o
menor talento de su creador.

También el Movimiento Moderno dejé algu-
nos tics que todavia persisten. En su entu-
siasmo por la industrializacion y con un afan
mas compositivo que practico exagero el va-
lor de la modulacion en la estructura. Se
llegé a confundir trama modulada con es-
guema estructural. Hemos visto muchas ve-
ces desplegar dibujos de planta con una serie
de puntos negros ordenados segin una reti-
cula y hemos oido al satisfecho proyectista
decir: “la estructura esta resuelta; ha sido
perfectamente modulada”. Con ese criterio,
en el capitulo ocho podriamos habernos limi-
tado a mostrar una planta del Centro Pompi-
dou y decir: “la estructura est perfectamente
modulada con apoyos cada 13 m en una di-
reccion'y 50 men la otra”.

Es obvio que el solo ordenamiento modular
de los puntos de apoyo nos dice poco, 0
nada, del mecanismo resistente espacial y
del significado de la estructura en el conjunto.

Con un sentido mas moralista que creativo
se insistié en el valor de la “limpieza” estruc-
tural procurando unificar los tipos estructura-

les y las separaciones entre los apoyos. Al
no poder adaptarse a las diferentes situacio-
nes espaciales y de cargas siempre hay que
elegir las mayores, lo que resulta antieconé-
mico. Lo que se gana en el aprioristico e
inasible campo de la “limpieza” se pierde en
la eficiencia de los resultados. La elimina-
cion de soportes que “ensucian la planta” se
tomd como un fin en si mismo. Para ridicu-
lizar esta posicion imaginamos en el capitulo
ocho un Partenén con una solucion estructu-
ral mas eficiente y mas “limpia”. Podria
agregarse la mezquita de Cordoba con la ma-
gia de sus interminables filas de columnas y
la “limpieza” que produjo la intervencién de
la época renacentista para introducirle una
iglesia cristiana.

Mas recientemente, arquitectos posmoder-
nistas han empleado ciertos elementos cons-
tructivos como parte de un vocabulario for-
mal, despojandolos de sus cargas y sus apo-
yos, es decir de su esencia estructural: muros
de mamposteria en el aire o semidestruidos,
cabriadas adosadas a muros, arcos que no
llegan a ningln apoyo. No es una posicion
novedosa en la historia de la arquitectura.
Todos los periodos manieristas la han prac-
ticado. Lo que si queremos aclarar es que la
utilizacion como lenguaje de partes construc-
tivas aisladas no constituye lo que se ha en-
tendido en este libro como disefio estructural;
este punto de vista no sirve para comprender
ni evaluar esas obras.

En el otro extremo, ha habido creadores ge-
niales que han explotado al méaximo las po-
sibilidades de la estructura, como Frei Otto
en el campo de las cubiertas colgantes y Can-
dela en el de las laminares. O Nervi, que
con tipos estructurales muy conocidos ha ob-
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tenido obras notables por su inventiva y sen-
sibilidad hacia lo constructivo.

Y por fin, hay otros arquitectos que asignan
a la estructura un papel importante en su
proceso de disefio, m&s o menos protagdnico
segun las circunstancias (capitulo ocho). Sin
llegar a exagerar el valor de la estructura han
advertido que la creatividad no reside sola-
mente en la invencién de un nuevo tipo es-
tructural en cada obra. En realidad, fuera de
las estructuras colgantes y las laminares, y
de la prefabricacion y pretensado como téc-
nicas constructivas, casi toda la tipologia ac-
tual ya estaba desarrollada antes del siglo
XX.

La creatividad estructural también estad en las
infinitas variaciones y combinaciones de los
tipos conocidos, en la cuidadosa seleccion
de proporciones y dimensiones en funcion
de la eficiencia, en el cuidado del detalle,
en el aprovechamiento expresivo de los me-
canismos resistentes, en la variacion de sec-
ciones acorde al tipo y magnitud de la soli-
citacion, en la huella que deja la técnica cons-
tructiva (encofrado o prefabricacion en hor-
migoén armado, uniones en madera 0 acero).

También se aprovecha la estructura desde un
punto de vista ambiental. Puede ser por sus
condiciones de aislacion o inercia térmica,
0 por la regulacion de otras agresiones del
medio (sol, nieve, lluvia, etc.). Puede ser
por la adecuacion de las aberturas para ilumi-
nacién con las zonas menos solicitadas, o
por el uso de formas que controlen el movi-
miento del aire. Ademas la estructura es el
soporte de todo el equipamiento necesario

para que un espacio sea utilizable y cuando
el equipamiento crece, la estructura puede
llegar a alojar a la gente que lo maneja, ad-
quiriendo un espacio propio.

La estructura resistente es la principal gene-
radora del espacio y volumen arquitectdnico.
Salvo raras excepciones la forma estructural
es la forma arquitectonica. Pero no solo la
define sino que también la puede calificar
dandole proporcion, escala, jerarquia y rit-
mo. Las variaciones de tipo estructural, de
dimensiones o material no responden sola-
mente a distintas situaciones de cargas o
usos. Sirven para diferenciar determinados
espacios, para facilitar su lectura, para orien-
tar al usuario, etc.

Los arquitectos que estan en esta Gltima po-
sicién reconocen que la estructura tiene una
serie de requisitos mecanicos que cumplir y
gue es posible y conveniente conocer la le-
yes fisicas que rigen su comportamiento.
Pero que sus posibilidades creativas no se
agotan con el cumplimiento de las leyes es-
taticas.

Intenciones y logros no siempre coinciden
por grande que sea el esfuerzo realizado.
Con este trabajo hemos intentado ayudar
tanto a comprender el funcionamiento de los
mecanismos estructurales como a estimular
la creatividad en el inagotable campo de las
relaciones entre la estructura y los demas
aspectos de la arquitectura. Ojald el lector,
Ademas de reflexionar sobre el tema, haya
podido desarrollar una nueva fuente de inspi-
racion y de satisfacciones en su tarea habi-
tual.
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