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RESUMEN: Este articulo estudia el colapso de estribos de fabrica sometidos a cargas laterales puntuales. Dada la
falta de resistencia a traccién de la fébrica, en el momento de colapso se forma una fractura que disminuye
significativamente la resistencia al vuelco. Considerando la fébrica como un continuo, infinitamente resistente o
compresion, sin resistencia a fraccién y suponiendo el deslizamiento imposible (hipétesis de Heyman para el andlisis
limite de las estructuras de fabrica), los autores demuestran la forma que tiene la fractura y determinan la carga critica
de colapso para algunas formas tipicas de estribo. Se proponen procedimientos generales para el andlisis a vuelco de
estructuras de fabrica, incluyendo ejemplos de cdlculo. Finalmente se tratan métodos posibles para evaluar la

seguridad de estribos existentes.
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ABSTRACT: This paper investigates the collapse of masonry buttresses under concentrated lateral loads. A fracture forms
at the collapse state, significantly decreasing the resistance to overturning. Conventional analysis assumes that a masonry
buttress acts monolithically to resist lateral loads. The current paper demonstrates that this approach is clearly unsafe, and
the possibility of a fracture at the collapse state must be considered in the design and assessment of masonry buttresses. By
freating the masonry as a continuum, infinitely strong in compression, with no resistance to tension and no possibility for
sliding, the authors demonstrate the form of the fracture and determine the critical failure load for typical butiress forms.
This approach follows in the tradition of limit analysis of masonry structures as developed by Heyman. General methods
are proposed for the overturning analysis of masonry buttresses, and calculation examples are provided. Finally, methods
for evaluating the safety of existing buttresses are presented and discussed.
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INTRODUCCION

La seguridad de las estructuras de fabrica abovedadas
depende de la estabilidad de los estribos que soportan el
empuje de los arcos y las bévedas. Mientras el comporta-
miento de los arcos ha sido tratado con profundidad en las
publicaciones existentes, los investigadores no han estudia-
do suficientemente la seguridad de los estribos. Sin embar-
go, el fallo de los estribos conduciria a un colapso catastréfi-
co de la estructura. Resulta significativo que la mayoria de
las reglas tradicionales de proyecto {por ejemplo, en la
Edad Media y en el Renacimiento) se refieran al dimensiona-
do de los estribos. [Heyman 1995; Huerta 1990, 1999)

Aparentemente, conocido el empuje del arco o béveda,
el andlisis o célculo de los estribos es un problema sencillo
de estética: El momento desestabilizante que produce el em-
puje debe ser contrarrestado por el peso del estribo. Usual-
mente se considera que los esiribos son monoliticos, conside-
rando todo el peso del estribo para resistir las fuerzas latera-
les. Esta fue la hipétesis usual desde los inicios del célculo
cientifico de estribos {La Hire 1712; Belidor 1729}, y conti-
nua aplicandose en la actualidad. (Boothby 1992; Gilbert
and Melbourne 1994).

Sin embargo, un estribo de fébrica esté formado por
una serie de piedras (o ladrillos) dispuestas en hiladas mdas
o menos horizontales, fomadas con algin tipo de mortero o
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Figura 1.
Colapso de un
estribo de
fabrica
sometido a una
carga
inclinada:

a) estribo
considerado
monolitico;

b) estribo
formado por
hiladas
horizontales de
fabrica; se ha
dibujado Ia
linea de
empuje;

¢) separacion
de una parte
del estribo en
el colapso.

en seco. El material puede Onicamente transmitir esfuerzos
de compresién, y los esfuerzos de traccion separarian las
piezas, ya que la adhesién que proporciona el mortero es
muy pequefia: la fébrica es un material unilateral. A esto
hay que afiadir que las tensiones de compresion son tipico-
mente muy bajas en las construcciones de fébrica tradiciona-
les y generalmente el material no fallard por compresién.
Por tanto se puede considerar la fabrica como un material ri-
gido e infinitamente resistente a compresién. Finalmente, el
coeficiente de rozamiento entre las piedras es muy alto; las
piezas no deslizan y por tanto las estructuras de fabrica
mantienen su forma y el fallo por deslizamiento no es posi-
ble. {Por supuesto las piedras deben tener unas dimensiones
minimas; es imposible construir un muro de arena). Las tres
afirmaciones anteriores caracterizan el material “fébrica” y
fueron usadas, implicita o explicitamente, en el andlisis de
arcos y bévedas de fabrica durante los siglos XVIll y XIX. En
el siglo XX han sido sistematizadas por el profesor Heyman
incluyendo el andlisis de arcos y bévedas de féabrica dentro
del marco del andlisis limite (Heyman 1966, 1995)

Como consecuencia del cardcter unilateral del material
es posible que se produzca un agrietamiento o fractura del
estribo durante el colapso, del mismo modo que ocurre con
las torres inclinadas (Heyman, 1992). En el equilibrio inesta-
ble, justo antes de volcar, parte del estribo permaneceria
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apoyado en la base y se formaria una supeficie inclinada de
fractura. La cuestion se expresa con claridad en la Figura 1.
Bajo la accién de una fuerza lateral oblicua, F, un estribo
monolitico voleard si el momento desestabilizante es mayor
que el momento estabilizante producido por el peso total del
estribo, Figura 1 {a). Si consideramos que el estribo estd
construido de fébrica con juntas horizontales se puede dibu-
jar la linea de empuijes, esto es, el lugar geométrico de la re-
sultante de las fuerzas por encima de una familia de planos
dada (en este caso, las juntas horizontales), que para la car-
ga de colapso anterior esté contenida dentro del estribo, Fi-
gura 1 (b). (En realidad el trazado de la linea depende de
la familia de juntas o planos de corte que se consideren. Un
detallado andlisis de sus propiedades puede encontrarse en
Milankovitch 1907.) .

De acuerdo con la teorfa elastica simple cuando el empuje
estd fuera del fercio central de una seccién rectangular apare-
ce un zona libre de tensiones; su limite se ha representado
con una linea punteada, definida por la condicién mp = 2nm.
Debido a que la fébrica no resiste fracciones una parfe se se-
parard del resto del estribo modificéndose las condiciones de
equilibrio. Obviamente, la carga de colapso F'<F y, como
consecuencia de la variacién en las ecuaciones de equili-
brio, la froma de la superficie de fractura también se modifi-
card.
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El andlisis que sigue conduce a la determinacién de la
ecuacion de ésta superficie y al modo de calcular la corres-
pondiente carga de colapso. El estudio se limitard a estribos
exentos que resisten cargas puntuales (estribos géticos), pero
el enfoque podria aplicarse también a muros de confencién,
presas, o forres sometidos a cargas repartidas (presién de
terrenos, agua o viento) y/o puntuales.

La fractura de un estribo durante el colapso debié ser co-
nocida por los arquitectos e ingenieros desde la antigiiedad.
La primera mencién publicada a este fenémeno la realiza
Gauthey (1809): “La chite d'un pont ne porrait guére arriver
sans qu'il ne se fit quelques disjonctions dans ses culées.”
Navier encuentra confirmacién experimental en uno de los
ensayos realizados por Mainyel en 1808, y él mismo discu-
te esta fractura en el contexto de sus estudios sobre muros de
contencidn en las lecciones correspondientes de su Resumé
des lecons (1826 y ediciones posteriores), asi como en sus
notas a las distintas ediciones del citado tratado de puentes
de Gauthey.

La dnica contribucién que estudia con detalle las conse-
cuencias de la fractura de los estribos se debe a un ingeniero
espafiol y ha permanecido inédita hasta hoy. Joaquin Monas-
terio escribi6 hacia 1800 una memoria, que no se llegd a pu-
blicar, con el fitulo Nueva feérica sobre el empuje de las bé-
vedas {Huerta, Foce 2003), que se conserva en la Biblioteca
de la Escuela de Ingenieros de Caminos de Madrid. La obra
consta de cuatro capitulos y el Glimo estd dedicado a explo-
rar las consecuencias de la fractura de los estribos, en el co-
lapso del sistema boveda-estribos. Monasterio advierte que
usualmente se ha considerado «cada pie derecho formado
de un solo frozo de piedra, y de consiguiente capaz de opo-
ner al tiempo de volcarse una resistencia mayor de la que tie-
ne realmente». Monasterio toma como un dato la inclinacién
de la fractura, que, en el caso de una silleria, considera que
depende sélo de la forma y tamafio de los bloques, Fig.2.
Monasterio se dio cuenta de que la rotura del estribo en el
colapso afectaria las cargas de colapso del sistema béveda-
estribo, y concentra su estudio en este aspecto general, consi-
derando un aparejo isodomo de piedras iguales y mantenien-
do constante la inclinacion de la fractura.

Durante el siglo XIX sélo hay menciones aisladas —la Fig.
1 estd inspirada en el andlisis de Dupuit 1870- al problema
de la fractura de estribos en el colapso (Huerta, Foce 2003).
Unos ensayos sobre muros de contencién (Burgoyne 1853;
Harkness et al. 2000), Fig.3, confirmaron las observaciones
de Gauthey, Monasterio y Navier, pero sus consecuencias
para el andlisis de estribos de fabrica fueron ignoradas.
Més de un siglo después Heyman (1992) estudié la forma-
cién de superficies de fractura en muros v torres inclinadas.
El trabajo de Heyman y estudios recientes sobre la seguri-
dad de los estribos (Huerta y Lopez 1997) sugirieron la ne-
cesidad del presente estudio. De modo independiente, traba-
jos recientes sobre el colapso de muros de bloques rigidos
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Figura 2, Colapso
simétrico de un
puente de fabrica
por hundimiento
de la clave.
Noétese que se ha
considerado la
fractura del
estribo.
{Monasterio

ca. 1800},

Figura 3.

sometidos a acciones sismicas, han observado la formacién
de una superficie de fractura (Carocci 2001). Ademés, Bag-
gio y Trovalusci (1995) emplearon el enfoque de bloques ri-
gidos para estudiar muros inclinados y para determinar la
influencia del tipo de aparejo en la resistencia de los estri-
bos. la fractura se observé en ensayos de estructuras de fé-
brica a escala real realizados por Pinto y otros {2001) y en
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Figura 4.
Equilibrio de
una rebanada
diferencial de
estribo en la
zona
agrietada.
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ensayos de modelos realizados por Huerta, con modelos de
cartulina, y Oschendorf (2002), con modelos de ladrillos a
escala. Ochsendorf ha explorado con detalle las consecuen-
cias de la fractura en el caso de estribos inclinados y de ac-
ciones sismicas {Ochsendorf 2002).

EL ESTRIBO RECTANGULAR:
DEMOSTRACION DE LA FRACTURA PLANA

Este articulo se propone determinar la forma de la super-
ficie de fractura y el correspondiente valor de la carga de
colapso de un estribo exento de fabrica sometido a cargas
puntuales. El estudio comienza con el caso sencillo de un es-
tribo de seccién uniforme rectangular. Para determinar la for-
ma de la superficie de fractura en el momento del colapso,
es necesario suponer una distribucidn de tensiones de com-
presién en la zona fracturada del estribo. Es razonable
adoptar una distribucién lineal, con una tensién de compre-
sién nula en el punto de fractura, de acuerdo con la teoria
elastica simple. Esto conduce a la regla del fercio central:
para una seccidn transversal rectangular aparecerén traccio-
nes si la fuerza normal se aplica fuera del tercio central de
la seccién. El enfoque esté inspirado en el estudio de Hey-
man {1992) sobre torres inclinadas. Otros autores {La Men-
dola y Papia 1993) han empleado el mismo enfoque.

Esta hipétesis lleva a un resultado sencillo e inesperado.
En una zona rectangular de un estribo, la superficie de frac-
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tura, que define el limite en el que la tensién de compresién
es nula, es una superficie plana y no curva como se suponia
en la Figura 1(c). En efecto, la funcién de error que implica-
ba la solucién de Heyman {1992) para los muros y torres in-
clinadas sugeria una funcién complicada andloga, o que no
existiera solucién exacta al problema. Sin embargo los resul-
tados de sucesivos célculos por ordenador, de estribos rec-
tangulares de formas variadas, con cargas puntuales diferen-
tes, dieron todos la misma solucién: una fractura plana. De
este modo, en el momento del colapso, la parte inferior del
estribo es una cufia triangular con la resultante sitvada a un
tercio de la base, sobre la que se encuentra, sin agrietar, la
parte superior del estribo.

El trabajo tedrico de demostracion de la fractura plana
se desarrollé en contacio con los profesores J. Heyman y C.
Calladine. La elegante demostracion de la fractura plana se
debe a Heyman (2001).

En la Figura 4, se muestra una parte de un estribo rec-
tangular sometido a una carga inclinada con una compo-
nente horizontal H. La linea de empujes puede calcularse
con facilidad (el problema esté estéticamente determinado) y
tiene la forma de una hipérbola rectangular (Rankine 1864).
El empuje se va aproximando al borde exterior y a una altu-
ra determinada alcanza el limite del tercio central. A esa al-
tura se inicia la superficie de fractura. Por debajo de este
punto parte de la fébrica se separa del estribo y las condi-
ciones de equilibrio se deben recalcular. La forma de la Ii-
nea de empujes cambia, y en A aparece una discontinuidad
en su curvatura. Como se explicd con anterioridad, en la zo-
na agrietada existe una relacién directa entre la linea de
empuies y la curva de fractura.

Para determinar la forma de la fractura, se analiza el equi-
librio de una rebanada horizontal de la zona agrietada. Su-
poniendo que el empuje actia a un fercio de su espesor (el ex-
tremo del nicleo ceniral de inercia para una seccién rectangu-
lar), se analiza una rebanada horizontal delgada (Fig. 4). La
rebanada tiene un grosor dy, y estd sometida a una fuerza ho-
rizontal constante, H, y a una fuerza vertical variable, W. Cé-
mo el problema se considera como si fuera bidimensional, es
conveniente definir un peso especifico por unidad de superfi-
cie medida en alzado, vy, que tiene en cuenta el espesor del
estribo y el peso especifico del material.

Para que haya equilibrio, tomado momentos respecto a
P para la rebanada horizontal de longitud x se verifica

Wx | xdW W
3 2 3

d(%} + Hdy (1)

Simplificando y despejando W

W= i(d—W\ a9

X dx @)
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pero

dW = yxdy (3

Combinando (2] y (3) se obtiene

2 ( gy {dy)
s bl R b

Diferenciando (4) respecto a x, y combinando con (3)

(4)

2 2 2
—_EYXd_y=YXd_y+&(d_x\_3H/d_y\ (5)
dx dx dx 2 de2 (deJ

que simplificando queda

Para satisfacer (6] en el caso general

(dy

dezJ -0 4

De esto se deduce que dy/dx es una constante y la cur-
va de fractura es una linea recta. La ecuacién (6) también se
satisface con la condicién

H= T (8)

como H es una constante, x debe serlo también y, en con-
secuencia, la fractura es una linea vertical. Esta solucién
particular corresponde al caso en el que la linea de empu-
jes es también vertical, lo que ocurre cuando un estribo
rectangular estd sometido a la accién de una fuerza hori-
zontal en lo alto, considerando juntas horizontales planas.
(Dupuit 1870; Milankovitch 1910; Huerta 1990; y Harvey
1991)

Resumiendo, en un estribo de fabrica en el limite del vuel-
co se originard una fractura en la zona de la base; la fractura
serd plana cuando el estribo sea rectangular tanto en alzado
como en seccidn fransversal. En un estribo real la linea de
fractura no seré perfectamente plana y se vera influida por el
aparejo de la fabrica. Por ofra parte, la distribucién de tensio-
nes no se puede determinar y puede ser no exactamente lineal
como se ha supuesto. Sin embargo, ésta es la hipétesis mas
sencilla y razonable y permite llegar a comprender la respues-
ta de los estribos ante fuerzas laterales.

h,
v
E S H
W,
Y, |
h
Al
+ __ B
H
V+w
e b o

PROGRESION DE LA GRIETA HASTA EL COLAPSO

Un estribo rectangular estd sometido  la accién de un
empuje inclinado, dividido en sus componentes vertical y ho-
rizontal, V'y H (Fig. 5). Para un valor concreto de esta fuer-
za el empuje pasa por el limite exterior del tercio central a
una distancia yo, por debajo del punto de aplicacion de la
fuerza. Justo a esta altura, se iniciard una grieta en la cara
interior del estribo que se extenderd hacia abaijo. El valor de
la fuerza puede determinarse con los siguientes pasos, y se
puede estudiar el avance de la grieta a medida que se au-
menta la carga. El peso de la parte superior del estribo es

Wy =by (ho + YO) 9)

y tomando momentos respecto a P
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Figura 5.
Estribo
prismético
sometido a un
empuje
inclinado.
Parametros
geométricos
implicados.
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Figura 6.
pmg,;f;,r:de (L) {2) te proceso se ha dibujado en la Figura 6, para h, = h/5;
la grieta hasta Wy L—J + k—) =Hy, (10) h/b = 3 y una inclinacién de la fuerza de 302 La magnitud de

el colapso en 6 3 L )

un estribo la fuerza que inicia la grieta en la base se ha tomado como
P:f:’“""i” unidad. La fractura se ha caleulado para intervalos de altura

sometico a un
empuje Ahora (4) permite calcular la inclinacién de la linea de de h/10. En este caso, el colapso tiene lugar aproximadamen-

inclinado. Se  frgctyra. Estableciendo x=b y W=Wo se obtiene
ha tomado

como unidad
la fuerza para

la que se inicia dy _ _ Wo
la fractura a_ =tfan 6 = ( 2 \
justo en la X 3 Yb H (11}
base del L? - OJ
estribo.

donde 6 es el dngulo que forma la linea de fractura con la
horizontal. En la base, la zona B-B’ sostiene todo el estribo
(Fig. 5). La cufia prismatica A'B'C’ estd separada del estri-
bo, se apoya en el terreno y no coniribuye de ningdn modo
a resistir el momento desestabilizante que produce la carga
inclinada.

La situacién de la Figura 5 tiene lugar entre el estado no
agrietado y el estado de colapso. El estribo se ha fracturado pe-
ro aln es capaz de resistir el empuje exterior. A medida que la
fuerza horizontal, H, aumenta, el plano A-A’ se fraslada hacia
arriba y se obtienen nuevos valores del éngulo de fractura, 6.
Cuando la fractura alcanza el borde exterior de la base, el estri-
bo esté justo a punto de colapsar. Esto ocurre cuando

b ) (12)

De este modo, se puede emplear un algeritmo muy senci-
llo para seguir la evolucién de la grieta hasta el colapso. Es-
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te para y, = h/2. El valor de la carga de colapso (F = 3,15)
puede compararse con el valor para el estribo monolitico
(F, = 4,37). En este ejemplo la fractura reduce la resistencia
del estribo ante el vuelco un 28%. La reduccién de la resis-
tencia variard dependiendo de la geometria del estribo y del
punto de aplicacién y dngulo de la fuerza inclinada, pero
este resultado justifica el presente estudio. La hipétesis habi-
tual que considera el estribo monolitico es claramente inse-
gura.

La inclinacién de la linea de fractura varia a medida que
va creciendo la carga, es casi vertical en el estado inicial de
agrietamiento, y llega al angulo minimo en el estado de co-
lapso. El proceso de formacién y transmisién de la grieta en
un estribo real se representa en la Figura 7. El avance de la
fractura por la fébrica es similar a la inclinacién progresiva
de un muro o torre. Como Heyman (1992) explicé, un au-
mento de la fuerza aplicada «irasferird algunos de los ladri-
llos situados justo por encima de la fisura a la zona situada
por debajo, donde ya no podran contribuir a la estabilidad
de la fabricas.

ECUACIONES DE EQUILIBRIO EN EL COLAPSO

Los pérrafos anteriores presentaban un método para ob-
tener la carga de colapso de un estribo de fabrica mediante
célculos iterativos. Cuando la fractura en el momento de co-
lapso es plana, esto es, cuando se produce enteramente en
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una zona prismdtica, se pueden obtener algunas férmulas
generales. La Figura 8 representa un estribo gético fipico y
las variables asociadas.

Suponiendo que el estribo no estd fracturado, el peso
del estribo junto con la componente vertical de la carga apli-
cada, V, contribuyen a estabilizar el estribo. El momento es-
tabilizante del estribo es

MS = beb + Vb (] 3)

donde x;, es la abscisa del centro de gravedad del estribo
medida desde el punto de vuelco. En el momento del colap-
so, la cufia triangular inferior se desprende, Figura 8(b), y
estableciendo equilibrio de momentos se llega a

MS-WC(%J ~Hh=0 (14)

El momento estabilizante disminuye al no poder contar
con la zona fracturada, cuyo peso es

W o ber (15)
Sustituyendo los valores de Ms y We en (14) se obtiene

2
beb+Vb—bTeY—Hh=O (]6)

La ecuacién (16) es la ecuacién general para la fuerza
que volcaria un estribo de la forma representada en la Figu-

Figura 7.
Hlustracion
esquematica de
una fractura real,
segin Heyman
(1992), modificado
para hacer la
fractura
aproximadamente
recta.

Figura 8. Equilibrio
de un estribo
fracturado, en el
momento de

ra 8(b) con la fractura comenzando a una altura e. Hay dos
incognitas: la carga de colapso y la altura critica de fractu-
ra, e. Para resolver las dos incégnitas, hace falta una ecua-
cién adicional que se obtiene analizando el equilibrio inter-
no del estribo en la regién fracturada inferior, Figura 8(c).

La cufia triangular se encuentra sometida a la resultante
de las fuerzas implicadas en la parte superior del estribo,
aplicada a un tercio del espesor, para que se inicie la pro-
pagacién de la fractura desde una altura e. El peso de la cu-
fia fracturada, W, también actia a un tercio. Aplicando
equilibrio de momentos a la Figura 8(c) se obtiene

(Wb—Wc+V)<%>—He=O (17)
que se puede expresar asf

2
bt Vb _3He =0 (18)

Wb -

Combinando las ecuaciones {16) y (18) se elimina la in-
cognita e, y resulta una ecuacién cuadrética de donde se
obtiene el valor de la carga de colapso. En general hay dos
incognitas; la altura a la que se produce la fractura, e, y el
valor de la carga de colapso, H. Las ecuaciones {16) y (18)
se pueden resolver para estas dos incégnitas. Las ecuacio-
nes anferiores se pueden adaptar para estribos con diferen-
tes perfiles y cargas laterales més complejas, como cargas
inclinadas aplicadas a alturas distintas (como podria ser en
el caso de estribos géticos de gran altura). La solucién es vé-
lida siempre que:

colapso,

\2 v
LH  H

W,

b Wy-We
¥
h
b /
ol H
WtV Wp-W+V Wt WY
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i) la zona fracturada inferior del estribo sea rectangular
en alzado, y fenga peso especifico constante en todo su
espesor;

ii} no haya cargas exteriores aplicadas en la zona fractu-
rada y

iii) no haya deslizamiento.

Finalmente, la condicién de cedencia debe comprobarse
en todo el estribo: la linea de empujes debe de estar conte-
nida en todo momento dentro de la fébrica. Puede ser que
exista ofro mecanismo con una carga de colapso menor, pa-
ra una rétula situada en un punfo mas alto del estribo. Se
debe verificar que la parte superior del estribo no ceda an-
tes de que se alcance el valor de la carga de colapso calcu-
lada para el estribo completo. Ademés se debe comprobar
el fallo por deslizamiento, para asegurarse que el colapso
se produce por vuelco.

LIMITES PARA EVITAR EL FALLO POR DESLIZAMIENTO

Aunque el fallo por vuelco determinard la estabilidad de
la mayoria de los estribos, también puede producirse el fallo
por deslizamiento. El peligro de deslizamiento seria mayor a
la altura de aplicaciéon de la carga, y las cargas verticales
deben proporcionar el rozamiento suficiente para evitar esta
posibilidad. Para que no se produzca el deslizamiento

He<(W+V)f, (19)

donde W es el peso de la parte de estribo que se encuentra
por encima de la altura considerada, V es la componente
vertical de la fuerza aplicada, y £ es el coeficiente estético
de rozamiento considerado. Valores fipicos para fs estan en-
tre 0,6 y 0,7 para piedra contra piedra. (Rankine 1863) Es
més posible que se produzca deslizamiento para una carga
aplicada en lo alto del estribo, donde el peso de la parte del
estibo por encima es minima. El empleo de pinaculos sobre
los estribos géticos puede jugar un papel importante para
evitar el deslizamiento en este caso (Heyman 1968). Aun-
que en la practica es muy improbable que ocurra, una car-
ga horizontal aplicada cerca de la base de un estribo con-
duciria también a un fallo por deslizamiento mas que a un
fallo por vuelco.

ESTRIBOS RECTANGULARES

Los métodos que se han descrito anteriormente pueden
aplicarse al caso especifico de estribos rectangulares. En el
estudio que sigue se supondrd que la componente horizontal
de la fuerza aplicada se va incrementando hasta el colapso,
mientras que la componente vertical V permanece constante.
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En este caso, el peso del estribo es

W, = bhyr (20)

donde hy, es la altura total del estribo rectangular. La abscisa
del centro de gravedad es simplemente

xb=% 21)

Asi, la ecuacién (16) que determina el equilibrio de mo-
mentos del estribo queda asi

_(bY(hby \,_bey
H‘(h)( 2 " 3) 22

La ecuacién (18), despejando de nuevo para H da

H=b(hbb;e+v ‘%Y) (23]

Tres factores adimensionales, para el estribo rectangular,
simplifican el problema:

£- (24)

>l o

que relaciona la altura de la fractura con la altura de la fuer-
za aplicada;

h
= 25
W hb ( )

que relaciona la aliura de la fuerza aplicada con la altura
total del estribo; y

v

P = m (26)

que relaciona la carga vertical con el peso del estribo.

Sustituyendo estos tres factores en la ecuacién (22) queda

H =b27(—] ;i”’ —E—) (27]

y la ecuacién (23) queda
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De estas dos ecuaciones se pueden determinar los valo-
res de H y & Combinando (27) y (28) para eliminar la in-
cbgnita H se obtiene la siguiente ecuacién cuadrética para
la altura de fractura.

Ez_(l+i+§_‘ﬂ)g+(w+1)=0 (29)

Despejando & en la ecuacion (29) se obtiene la posi-
cién de la fractura que conduce al colapso en un estribo
rectangular. (la raiz correcta debe estar entre 0 y 1). Es-
te valor puede sustituirse luego en (27) 6 (28) para en-
contrar la carga critica de colapso. Como puede verse
en (27) y (28) la resistencia al vuelco es proporcional al
cuadrado del espesor b, al peso especifico de la fabri-
ca, y a cierta funcién de pardmetros adimensionales. Es-
ta funcién depende de la forma del estribo (en este caso
considerado rectangular), de la altura de aplicacién de
la carga horizontal, y del valor relative de V respecto al
peso total del estribo.

Por ejemplo, si consideramos un estribo rectangular de
fabrica con una altura de 13,5 m y una fuerza horizontal
aplicada a una altura de 10 m (u = 0,74). El ancho del
estribo es constante de 1,5 m y el peso especifico del ma-
terial es 20 kN/m?, el peso especifico que resulta si consi-
deramos el problema bidimensional, y, es entonces 30
kN/m?. El espesor del estribo en la base, b, es de 3,5 m.
El estribo estd sometido a una carga vertical, V, de 100
kN que supone aproximadamente un 7% del peso total
del estribo, Wy, de 1420 kN (y = 0,07).

Introduciendo estos valores en (29} se obtiene & =
0,68, que corresponde a una altura de fractura e = 6,8 m
y el valor de H para el colapso es de 200 kN. Este se
puede comparar con la carga teérica de vuelco para el
estribo monolitico que es de 283 kN. En este ejemplo, la
fractura reduce la resistencia del estribo aproximadamen-
te en un 30%. De la ecuacién (19) se obtiene que el desli-
zamiento se produciria para una carga horizontal de 327
kN considerando f, = 0,7. Esto verifica que el colapso se
produce por vuelco y no por deslizamiento.

Los resultados serfan muy diferentes para una carga
aplicada en la que sus componentes V y H se incremen-
taran proporcionalmente, ya que la componente V tiene
un efecto estabilizador. Este hecho se tratard més tarde
cuando se considere la determinacion de la seguridad
de los estribos. Por ejemplo, en el caso anterior si V =
H, correspondiendo a un empuje que forma 45° con la
horizontal, las ecuaciones (22} y (23) dartan unos valo-
res para el colapso de V = H = 252 kN en el caso del
estribo fracturado, que podemos comparar con una car-
ga de colapso para el estribo monolitico de V = H =

382 kN.

3.50

10.0

3.50

J 2N

ESTRIBOS GOTICOS: SUPERFICIE
DE FRACTURA COMPLEJA

En el andlisis precedente, la fractura siempre tenia lugar
dentro de una zona rectangular del estribo y era, por tanto,
plana. En algunos casos la fractura se puede extender por
una zona escalonada del esiribo, provocando un brusco
cambio de direccién en la superficie de fractura. La cuestion
se puede ilustrar con un sencillo ejemplo.

El estribo gético de la Figura 9 estd sometido a un em-
puje activo que le transmite un arbotante, y se considera
constantes la inclinacién y posicién del empuje, asi V = Hy
h = 10 m. (Este incremento podria deberse a la accién del
viento sobre la techumbre superior, transmitiéndose a través
del muro y de la béveda superiores, como en Heyman
1995). El ancho del estribo es constante y tiene un valor de
1,5 metros y como en el caso anterior el peso especifico su-

Figura 9.
Estribo gético
escalonado
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Figura 10.
Equilibrio

de la zona
escalonada,
fracturada
{Huerta y
Lépez 1996).

Figura 11.
Colapso de un
estribo
escalonado.
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perficial al considerar el problema bidimensional, y, es co-
mo en ejemplo anterior de 30 kN/m?. La superficie en al-
zado del estribo es de 28 m?, y su peso es por tanto
1140 kN. Este estribo tiene las mismas dimensiones glo-
bales que en el caso del estribo rectangular que se plan-
te6 antes, pero su forma escalonada reduce su peso en un
20%.

Resolviendo las ecuaciones (16) y {18) se obtiene e =
5,1 my la fractura dibujada a puntos en la Figura 9 atra-
vesaria la zona escalonada inferior, violdndose de este
modo la condicién de que la seccién sea rectangular en
la zona fracturada. Lla carga de colapso correspondiente
es H=V =260kN 6 F = 368 kN. Esta solucién no es va-
lida y se debe estudiar el cambio de la forma de la super-
ficie de fractura al pasar por una zona escalonada.

Un enfoque para abordar el problema podria consis-
tir en integrar la ecuaciéon diferencial del equilibrio para
una serie de rebanadas infinitesimales en toda la altura
del estribo. Otro enfoque mds practico seria suponer la
fractura plana y calcular su inclinacién estableciendo el
equilibrio de cuerpo libre de la zona escalonada. Si el es-
calonamiento es pequefio en relacién con las dimensiones
globales, el error cometido en el segundo caso es despre-
ciable y la fractura se podria considerar plana.

Para cada valor de Hy Vel punto de aplicacion del
empuje puede se puede hallar facilmente (Fig. 10). Es en-
tonces posible calcular la posicién y valor de las reaccio-
nes en la base, y por tanto la extensién de la fractura.
Con esta informacién la ecuacién (11) nos da la inclina-
cién del plano de fractura. El caso limite se da cuando la
fractura alcanza el borde del estribo. Se puede entonces
conseguir una solucién exacta, pero también es posible
obtener una solucién suficientemente aproximada con po-
cos tanteos.

La Figura 11 representa la sitvacién calculada de co-
lapso. De modo inesperado la fractura cambia su direc-
cién en la zona escalonada, y la forma completa de la
fractura se asemeja a un «rayo de Jopiter». La solucién
aproximada, suponiendo la fractura intermedia plana, se
ha comparado con la solucién exacta obtenida integran-
do la ecuacion diferencial, y en este caso el error es me-
nor del 0,1%. La carga de colapso correspondiente es H
=V =243 kN o F = 343 kN. Finalmente se debe compro-
bar que la linea de empujes estd contenida completamen-
te dentro de la fabrica, cosa que es evidente en este caso.

La carga de colapso para el estribo monolitico habria
sido F = 504 kN, y la disminucién de la resistencia al
vuelco es del 32% en este caso. Comparando con el esiri-
bo rectangular con las mismas dimensiones globales, el
escalonamiento ha reducido el peso en un 20% pero la
disminucién de la resistencia es menor del 4%. La econo-
mia de material es evidente, y los maestros constructores
gbticos conocian sin duda este hecho.
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LA SEGURIDAD DE LOS ESTRIBOS

El proyecto y andlisis de los estribos se ha considerado
histéricamente como un tema de interés secundario, el pro-
blema principal era obtener el empuje de la béveda. Una
vez que el empuje era conocido, el estribo se consideraba
rigido y monolitico y determinar si el estribo volcaria era un
sencillo problema de estética. A lo largo de la Historia y en
la actualidad, el problema real es como evaluar la seguri-
dad del estribo tanto en el proyecto como en el andlisis.

Belidor (1729) fue el primero en abordar este problema,
simplificando la teoria de La Hire (1712) con objeto de obte-
ner el empuje de la béveda més facilmente. El estribo se cal-
culaba luego para que los momentos estabilizante y desesta-
bilizante fueran iguales. Esto significaba que la resistencia
del estribo era exactamente igual al empuje de la béveda,
lo que dejaba a la estructura en el punto de colapso. Cons-
ciente de este peligro, Belidor sugeria afiadir unas pulgadas
al espesor calculado. Es dudoso que tal incremento pudiera
garantizar la seguridad de un estribo de varios metros, parti-
cularmente cuando es posible la fractura en el momento de
colapso. De cualquier forma, la teorfa incorrecta de La Hire
conducia a empujes mayores y con mayor inclinacién, que
garantizaban la seguridad del estribo. Ademés los estribos
proyectados siguiendo el método de La Hire eran satisfacto-
rios si se comparaban con los estribos existentes o las reglas
tradicionales de proyecto.

Cuando Audoy {1820} calculé los estribos considerando
el empuje correcto segin la teoria de Coulomb (1773), obtu-
vo esfribos mucho més esbelfos y,evidentemente, inestables.
Era necesario aumentar el espesor del estribo de algin mo-

do y Audoy sugirié multiplicar el empuje horizontal por un
cierto factor, el «coefficient de stabilité». El problema era de-
terminar el valor de ese coeficiente. Audoy decidié que la te-
orfa de La Hire habia funcionado correctamente durante
mds de cien afios, y calculé el coeficiente de tal modo, que
el espesor fuera el mismo que el obtenido por la teoria, inco-
rrecta, de La Hire. (De esta manera, la seguridad de la nue-
va feoria, correcta, se establecié en base a la experiencia
de la antigua teoria.) La llamada «stabilité de La Hire» fue
una referencia durante la primera mitad del siglo XIX en
Francia (Huerta 1996; Huerta y Hernando 1998). Audoy
obtuvo un coeficiente de 1,9 que con frecuencia se redonde-
aba a 2, como aparece en muchos manuales de Ingenieria
franceses del siglo XIX y principios del XX.

El problema puede parecer evidente para un ingeniero o
arquitecto actual, pero todavia existe ambigiiedad y no hay
un acuerdo respecto a los diferentes modos de determinar el
coeficiente de estabilidad. Respecto a la Figura 12 (a) de
Aragon (1909), la fuerza F se multiplica por el coeficiente
de estabilidad, ¢, y el estribo se proyecta de tal modo que
(cF)(ED) = (DJ)(P). En esta hipdtesis el empuje crece hasta
que alcanza el valor de colapso. Este parece en un princi-
pio, ser el mismo enfoque que el de Audoy, pero no es asl.
La Figura 12 {b) de Croizette-Desnoyers {1885) se puede
emplear para ilustrar la diferencia. El empuje en la corono-
cién de la media béveda, P, multiplicado por el coeficiente
de estabilidad ¢ debe estar en equilibrio con el momento es-
tabilizante producido por el peso. Tomando momentos res-
pecto al borde exterior del estribo, con el peso total Q de la
béveda més el peso del estribo, tenemos {cP}{H)=(B)(Q). La
diferencia esencial es que en el primer caso la componente

Figura 12.
Estabilidad de
estribos:

a) Se aumenta
la fuerza
aplicada
(Aragon 1909);
b} Se aumenta
la componente
horizontal
(Croizette-
Desnoyers
1885).
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Figura 13.
Colapso de
una béveda
de cafién al
inclinarse los
estribos
(Huerta y
otros 1997;
modificade
aitadiendo la
fractura de
los estribos)

Figura 14.
Puente de
fabrica
sometido a
una carga
puntual.

vertical del empuje, que estabiliza, crece, mientras que en el
segundo caso sélo aumenta la componente horizontal deses-
tabilizante. Los resuliados pueden variar considerablemente
como se veia en el ejemplo anterior del estribo rectangular.
De cualquier forma, el método del «coefficient de stabilité»
mide la seguridad de un modo indirecto. La cuestién de la se-
guridad en cualquier estructura de fabrica, ya sea un arco o
un estribo, depende de que exista una linea de empujes conte-

nida dentro de la fébrica. Para los estribos el empuje no debe-
ria aproximarse al borde exterior de la fabrica; si el empuje
toca este borde se formaria una rétula y el estribo colapsaria
por vuelco. Es una cuestién de geometria y el empleo de coefi-
cientes de seguridad adecuados garantiza que la linea de em-
pujes se dleje suficientemente del borde de la fébrica.

Moseley {1843) fue el primero en estimar la seguridad de
un estribo limitando la distancia entre la linea de empujes y el
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borde del estribo. Llamé a esta distancia médulo de estabili-
dad, pero no proporciond valores para este médulo, dejéndolo
al juicio del ingeniero o arquitecto. Rankine (1858) desarrolld
la idea de Moseley y propuso la idea de estabilidad de posi-
cidn, obtenida limitando la desviacién de la linea de empujes
respecto al centro del diGmetro correspondiente. Esta distancia
q se definié como una fraccién del digmetro. Resulta muy reve-
lador que Rankine diera diferentes valores de q dependiendo
del tipo de estructura. Para los estribos de edificios recomienda
un valor de 1/6, de tal forma que el empuje pase cerca de la
base por el exiremo del tercio central. Para ofros tipos de «estri-
bos» como los de los muros de contencién, Rankine considera-
ba valores mucho mas grandes de 3/8 o 3/10. Para un esiri-

Figura 15.
Mecanismo de
colapso:

a) arco;

b) arco sobre
contrafuertes
rigidos
monoliticos;
¢} arco sobre
contrafuertes
fracturados.

bo rectangular, el valor de 1/6 evita la aparicion de esfuer-
zos de traccidn en la seccién, pero esto no preocupaba a
Rankine, que aceptaba cierto agrietamiento en ofras estructu-
ras de f&brica. Los esbeltos estribos géticos pueden tener valo-
res mds restrictivos adn. Por ejemplo en el caso de la catedral
de Gerona el valor de q es menor de 1/8, lo que significa
que el empuje en la base del estribo estd dentro del cuarto
central (Huerta 1998). Un valor andlogo se encontré en los es-
tribos de la catedral de Palma de Mallorca {Huerta 2001).

Otro modo de evaluar la localizacién del empuije consiste
en dividir el diémetro entre dos veces la desviacion de la fuer-
za respecto al centro. La cantidad que se obtiene puede com-
pararse con el factor geométrico de seguridad que definido
por Heyman (1969, 1982) para los arcos de fabrica. Mien-
tras el coeficiente de Heyman se refiere a la totalidad de la es-
tructura, en el caso de los estribos se deben comprobar las
secciones de modo local. Heyman sugiere para el caso de
puentes coeficientes geométricos de seguridad de 2. Como se
ha visto los estribos requieren coeficientes de al menos 3. El
método explicado en el presente articulo puede emplearse pa-
ra determinar el punto de aplicacién del empuije en la seccién
més critica del estribo y estimar la seguridad geométrica con
precisién. Como se ha mencionado anteriormente esta seccién
critica se encontrard con frecuencia en la base del estribo, pe-
ro esto no siempre es cierto, particularmente en el caso de los
estribos escalonados.

La razén para un coeficiente de seguridad més elevado
no se debe tante a la seguridad del estribo, sino més bien
la seguridad de la béveda. Un empuje excéntrico en la base
del estribo tenderia a producir asientos diferenciales lo que
ocasionaria el desplome del estribo. Una inclinacién de 12 no
pondria en peligro un estribo gético de los estudiados ante-
riormente. Sin embargo en el arranque de las bévedas, quiza
20 metros por encima, esta pequefia inclinacién provocaria
un movimiento de 0,34 m en cada lado, y la luz total se incre-
mentaria en 0,68 m. Esto provocaria enormes deformaciones
en la béveda, un aumento del empuje, més inclinacién, y posi-
blemente el colapso de la béveda por dislocacion hacia aba-
jo. (Huerta y Lopez 1997; Ochsendorf 2002) (Fig. 13). El co-
lapso de estribos inclinados requiere un estudio especifico y
ha sido tratado en detalle por Oschendorf (2002).

ANALISIS DEL COLAPSO DE PUENTES

Un 0ltimo ejemplo recalcard la importancia de conside-
rar la fractura del estribo. En los puentes de fébrica la carga
de colapso se calcula de modo fipico, considerando el co-
lapso del arco del puente (Heyman 1982). Si el arco es rela-
tivamente grueso se pueden obtener valores menores de la
carga de colapso si se tiene en cuenta el posible colapso de
los estribos. El valor de la carga de colapso puede incluso ser
menor si se considera la posibilidad de la fractura de los estri-
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Figura 16.
Cargas de
colapso del
puente.

bos, como en la Figura 2 de Monasterio. Este caso puede ser
critico para algunos puentes.

El problema se ilustrard en relacién a un sencillo ejemplo
[Fig 14.). Se han redlizado tres andlisis: a) colapso de arco
aislado; b) colapso del arco y los esfribos, considerando éstos
monoliticos; ¢) colapso del arco y de los contrafuertes, consi-
derando la fractura de los mismos.

Los andlisis se han realizado de modo numérico, emplean-
do métodos de programacién lineal como los desarrollados
por Livesley (1978), calculando la carga de colapso para co-
da posicién de la carga mévil en cada uno de los tres casos.
En la Figura 15 se han representado los mecanismos de co-
lapso para cada caso, y los resultados se han sintetizado en
la Figura 16 representandolos mediante lineas de influencia.
La cantidad k representa la relacién entre la carga de colapso
y el peso total del puente, de unas dimensiones dadas. Como
puede verse, la carga de colapso del arco es muy superior a
la obtenida considerando el sistema arco-estribos  La fractura
de los estribos reduce aproximadamente en un 14% la carga
de colapso, respecto a la consideracién de estribos monoliti-
cos. Una mayor reduccién de la carga de colapso se hubiera
obtenido en el caso de contrafuertes mas esbeltos.

CONCLUSIONES

En resumen:

1) El colapso por vuelco de los estribos de fabrica implica
la formacién de una superficie de fractura, lo que reduce
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la carga de colapso. los estribos calculados suponiendo
que son monoliticos pueden ser inseguros.

2 La superficie de fractura se puede calcular suponiendo
que la grieta se produce cuando la linea interna de fuer-
zas pasa fuera del nicleo central de inercia de la seccién
(tercio central en el caso de secciones transversales rectan-
gulares). Para un estribo rectangular la superficie de frac-
tura es plana, lo que permite calcular de modo sencillo la
carga de colapso para la mayorfa de las distintas formas
de estribo. El problema estd estdticamente determinado
para cada mecanismo que se plantee e implica la solu-
cién de un sencillo sistema de dos ecuaciones con dos in-
cognitas.

3} En un estribo real la fractura dependerd del aparejo de
la fébrica, y los planos de fractura discurrirén por las su-
perficies que forman las juntas. El método de la fractura
en linea recta que se presenta en esfe articulo da una solu-
cién aproximada al problema, que puede utilizarse para
evaluar estribos existentes.

4) El enfoque recomendado para cuantificar la seguridad
de un estribo consiste en mantener la frayectoria de la Ii-
nea de empujes dentro de unos limites, esto es, emplear
factores geométricos de seguridad, andlogos a los que de-
fine Heyman para los arcos. Los factores geométricos de
seguridad son equivalentes a las reglas geométricas em-
pleadas tradicionalmente por los maestros constructores a
lo largo de la historia.

5) Estudios detallados de la resistencia de los estribos de-
ben incluir consideraciones sobre la inclinacién de los mis-
mos, y sobre la inferaccién con ofros elementos de fabri-
ca, como los muros que los conectan transversalmente.

6) En el estudio del colapso de arcos de fabrica someti-
dos a carga vertical, debe considerarse la fractura de
los contrafuertes. Esto puede llevar a obtener cargas de
colapso menores para los arcos con contrafuertes, como
los que se encuentran en los puentes o en la arquitectura
histérica.
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ANALISIS A ROTURA DE ESTRIBOS DE FABRICA

APENDICE. NOTACION

Estos simbolos se emplearon en el articulo:

b = espesor del estribo en su base

¢ = coeficiente de estabilidad con el que se multiplica el momento
de vuelco para conseguir seguridad

e = altura de la fractura medida desde la base del estribo

fq = coeficiente de rozamiento estdtico que se considerado para
la fabrica

F = magnitud de la fuerza aplicada que volearia un estribo fractu-
rado

Fer = magnitud de la fuerza aplicada que volcaria un estribo mo-

nolitico

h = altura de la fuerza aplicada medida desde la base del estribo
hy, = altura total de un estribo rectangular

Hq = fuerza horizontal aplicada/ componente horizontal de la
fuerza aplicada :

Her = fuerza horizaontal para la que se inicia la fractura

H, = fuerza horizontal para volcar un estribo monolitico

H = fuerza horizontal que ocasiona el colapso del estribo

M = momento estabilizante debido al peso del estribo y a la com-

V = componente vertical de la fuerza aplicada

W = peso del estribo por encima de la seccién considerada

W}, = peso fotal del estribo

W, = peso de la regién/pieza fracturada, que no colabora a la
estabilidad

W,, = peso de la regién/pieza superior del estribo, no fracturada
W; = peso del «trapezoide» fracturado en la zona escalonada de
un estribo gético

X, y = sistema espacial de coordenadas cartesianas

x}, = abscisa del centro de gravedad de un estribo monolitico me-
dida desde el punto de vuelco

y = peso especifico superficial del estribo al considerar el proble-

ma bidimensional, kN/m?
u = coeficiente de la altura a la cudl se aplica la fuerza en un estri-

bo rectangular
8 = dngulo de inclinacién de la fractura medido respecto a la hori-

ponente vertical

zontal

q = medida de la estabilidad propuesta por Rankine
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