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"APLICACIÓN DE NORMAS Y ESPECIFICACIONES DE USO EN MÉXICO 
PARA EL DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO" 

por M. en I. Ismael V ázquez Martínez 

l. Introducción: 

En el pasado la práctica del diseño de estructuras metálicas en México se limitaba 
básicamente a cre:rr edificios que satlsfacieran los Reglamentos de Construcción vigentes 
sin tener en cuenta sustantivamente muchas consideraciones que simplifican la 
fabricaci-ón y montaje de las propias estructuras. Así , ·el estado actual del arte, en cuanto 
al ~ de estructuras metálicas se refiere debe ser regido por criterios que asocien la 
segundad de las mismas con la facilidad de fabricación y montaje. y en consecuencia con 
la economia del proyect-;;-. --··--- ·· 

En la actualidad, el tiempo para la fabricación y montaje de estructuras metálicas 
se ha reducido de manera muy importante gracias a los siguientes factores: 

a) El uso de pro~ramas de cómputo que permiten la el:lboración de un análisis y 
diseño en forma tndimensional de manera racional v eficiente. 

b) La utilización de programas que permiten e_l_~odelado de la estructura en 
forma tridimensional para la elaboración de los planos de fabricación y 
montaje de manera automatizada. 

e) La ·iatiñ.cación de estructuras metálicas con técnicas C.N.C.(Computerized 
Numeric Control) con procesos automatizados de fabricación como corte en 
frío con sierra, taladrado. marcado. y corte térmico. Cabe señalar que para el 
total aprovechamiento de las máquinas C.N.C. se requiere de un congruente 
dis~ñ()_ de conexiones de los diversos elementos_que componen la estructura. 
Para tal efecto. es práctica común el diseño de conexiones totalmente 
atornilladas ·en campo logrando además una eticiente solución de montaje. 

Aunado a lo anterior, el costo del acero estructural se ha visto reducido en los 
últimos años, factor que lo hace aún más competitivo frente a las estructuras de concreto. 
A pesar de todo lo antenor en nuestro país la estructura metálica no es tan frecuentemente 
utilizada como en ()tras naciones. Tal vez esto se deba a una falta de informac10n tanto de 
los dueños de los inmuebles como de los constructores de los mismos. Es labor del 
Ingeniero Estructurista convencer tanto a los inversionistas como a los arquitectos de las 
ventajas que ofrece la estructura metálica y entre otras podemos mencionar las siguientes: 

l. Claros más grandes: Las estructuras de acero estructural permiten construir 
fácilmente espacios de hasta 12 m x 12 m y aún más grandes, lo cual le 
proporciona flexibilidad al propietario para la disposición de oficinas. 

2 .. Columnas más pequeñas: Las columnas de acero son más pequeñas que las de 
concreto. Esto posibilita el uso más eficiente del espácio disponible y obstmye 
menos la visibilidad. 
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3. Requerimientos m mimos para muros de carga o amstramientos diagona!.es: 
Las estructuras de marcos resistentes a momento eliminan la necesidad de 
arriostramiento por un costo mínimo en edificios de baJa a mediana altura. 
Esto trae como consecuencia mayor t1exibilidad para el uso del espacio y 
menos limitaciones para la colocación de ventanas y puertas. 

4. Flexibilidad de diseño económico: claros grandes, vigas voladizas, paredes 
oblicuas, aberturas en el p1so. características estéticas especiales y cargas 
in usuales pueden acomodarse sin inconveniente utilizando acero. 

5. Facilidad para la modificación v renovación: Si en el futuro se añaden cargas 
. adicionales a la estructura. el acero puede reforzarse fácilmente para que 
soporte el peso adicional. De la misma manera se puede construir nuevas 
aberturas en el piso para elevadores, escaleras y otros requerimientos 
mecánicos y arquirectómcos. 

6. Tiempo reducido de construcción: Las estructuras de acero pueden adquirirse, 
fabricarse y levantarse rápidamente. La facilidad con la que se puede diseñar y 

' construir con perfiles de acero se ptesta para la construcción acelerada. 
7. R_e_ducción de los costos de los cimientos: El menor peso de acero requiere de 

cimientos más pequeños y menos costosos. 
8. Reducción de los costos de financiamiento: En vista de que las ·estructuras de 

acero pueden erigirse más rápidamente, él edilicio podrá ser ocupado más 
pronto lo cual reduce los costos generados por el pago de intereses. Además si 
existen oficinas de alquiler en el proyecto, el flujo de ingresos por tal concepto 
empezara más pronto. 

9. Desempeño supenor durante movimientos sísmicos: La ductilidad que 
caractenza el acero lo convierte en el material más adecuado y económico 
para resistir terremotos. Ei propietario debe tomar en cuenta cuán segura es la 
estructura y que porcentaje de ella es recuperable después de un terremoto. 
Las estructuras de acero maximizan estos dos factores. 

lO. Completo reciclaje: La mayor parte del acero que se vende hoy en día ha sido 
reciclado, y prácticamente todo el acero obtenido de demoliciones es 
reciclable en un l 00%. 

II. Criterio de Diseño: 

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal de agosto de 1993-' 
(RCDF'93) y sus Normas Técmcas ·complementarias para Diseno y Construcción de J 
Estructuras Metálicas (NTC-EM) consideran como criterio de diseño el de "Estados 
Limite" tal y como se seiiala en el Art. 182 que especifica que: "Toda estructura y cada 
una de sus partes deberán diseiiarse para cumplir con los requisitos básicos siguientes: 

i) 

i i) 

Tener seguridad adecuada contra la aparición de todo estado límite de 
falla posible· ante las combinaciones de acciones más desfavorables que 
que puedan presentarse durante su vida esperada, y 
No rebasar ningún estado limite -de servicio ante combinaciones de 
acciones que corresponden a condiciones normales de operación. 

___ ,......_,_, ......... --. ---.1 
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Se define como estado límite de falla al agotamiento de la capacidad de carga de 
la estructura. Para venficar que no se llegue al estado límite de falla en algún elemento 
estructural se debe cump !ir con la siguiente expresión: 

Donde: 
F R = Factor de Reducción de la Resistencia 
R., = Resistencia de Diseño 
F, = Factor de Carga ~ 1. o 
F," = Fuerza o Momento actuante. 

< 1.0 

Se define como estado límite de serviciQ a la ocurrencia de desplazamientos, 
agrietamientos, vibraciones o daños que afecten el correcto funcionamienJQ....d.~la 

edificación. pero que no perjudiquen su capacidad para soportar cargas. 

El Art. 134 del RCDF'93 señala que para efectos de deformaciones no se deberán 
exceder los valores siguientes: 

a) Para tlecha vertical (fracción l del Art 134 ): "U ría !lecha vertical. incluyendo 
los efectos a largo plazo, igual al claro entre 240, más 0.5 cm." 

b) Para deflexión horizontal (fracción li del Art. 134): "para diseño sísmico se 
observará lo dispuesto en los articulas 209 a 211 de este Reglamento." 

A su vez el Art. 209 del RCDF'93 especitica que los desplazamientos laterales 
"no excederán de 0.006 veces la diferencia de elevaciones correspondientes, salvo que los 
elementos incapaces de soportar deformaciones aprecmbles, como los muros de 
mampostería, estén separados de la estructura principal de manera que no sufran daños 
por las deformaciones de ésta. En tal caso el límite en cuestión será de 0.0 12." 

Además las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo en su 
sección 4.1 señala que: "Las deformaciones se calcularán multiplicando por Q las 
cuasadas por las fuerzas sísmicas reduc1das cuando se emplee el método estáttco· de 
análisis ... " 

El RCDF'93 permite el uso de otros criterios de diseño como se sú..:¡.la en su Art. 
195 en donde se especifica lo siguiente: "Se podrán emplear cnterios de diseño diferentes 
de los especificados en este capitulo y en las Normas Tecmcas Complementanas ~ 
justifica, a satisfacción del Departamento, que los procedimientos de diseño empleados 
dan lugar a niveles de seg!o!rid"-<;1. no menores gue los que se obtengan em¡?Tean_d9_ios 
previstos en este Ordenamiento, tal justificación deberá realizarse previamente a la 
solicitud de la licencia. 

En Estados Unidos de Norteamérica exiten dos Reglamentos que son los más 
usados para el diseño de estructuras metálicas; estos son los siguientes: 
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Donde: 

a) "Load and Resistance F:lctor Desim" (LR.F.D.): que podría traducirse como 
diseño con carga v resistencia factorízada que sigue el mismo cmerio de 
diseño del RCDF"93 aunque con diferentes factores. Para este Reglamento 
también es aplicable la siguiente expresión para la revisión de los estados 
límite de falla: 

b) "Allowable Stress Design" (A.S.D.): que podría traducirse como diseño por 
esfuerzos admisrbles que se podría explicar con la sigmente expresión: 

f,dm>f,ct 

faom = Esfuerzo admisible 
f,c, = Esfuerzo actuante 

Cabe mencionar que este Reglamento A.S.D. da un diseño más conservador que 
con el L.R.F.D. En la actualidad. de los dos Reglamentos antes mencronados el que se 
utiliza con más frecuencia en Estados Unidos es el L.R.F.D. · 

III. Clasificación de las Construcciones: 

El Art. 174 del RCDF'93 hace distinción entre los diferentes grupos de 
construcciones de acuerdo a su imponancia: 

i) Grupo A: "Edificaciones cuya falla estructural podría causar la pérdida de 
un número elevado de VIdas o pérdidas económicas o culturales 
excepcionalmente altas o que constituyan un peligro significativo por 
contener sustancias tóxicas o explosivas, así como edificaciones cuyo· 
funcionamiento es esencial a raiz de una emergencia urbana ... " 

ii) Grupo B: "Edificaciones comunes destmadas a vivrenda. oficinas y locales 
comerciales. hoteles y construcciones comerciales e industriales no 
incluidas en el Gmpo A. las que se subdividen en:" 

a) Sub grupo B l: Edificaciones con altura h >=30m. y área A >=60..~0 m2
, 

para zonal y li o con altura h >= 15m, y área A >=3000 m2
, para zor¡a III. 

} 

b) Subgrupo B2: Las demás de este grupo. 

A su vez las NTC-EM hace una categorización de las edificaciones en el capítulo 
1.3 de acuerdo a su tipo de estmcturación: 

i) Estmcturas tipo 1: Marcos rígidos o estructuras continuas con 
conexiones rígidas. 
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IV. 

ii) Estructuras tipo 2: Estructuras con conexiones que permiten rotacwnes 
relativas. 

Acciones: 

a) Permanentes 
b) Variables 
a) Accidentales 

Tipos de Carga: 

C.M. = Carga Muerta 
C.V. =Carga Viva Máxima 
C.V.R. =Carga Viva Reducida 
SIS =Sismo 
VIE =Viento 
GRA = Granizo 
NlE =Nieve 

Factores de Carga: 

1.4 Carga Gravitacional lA (C. M .... C V.) 
1.5 Grupo A 
1.! Cargas Sísmicas !.1 (C.M. + C.V.R. + S!S) 
0.9 Viento 

V. Cargas por sismo: 

Artículo 203: .A.nál1sis bajo la acción de dos componentes horizontales 
ortogonales no simultáneas. 

Artículo 205: Zonas Sísmtcas. 

Tipo 1: 
Tipo ll: 
Tipo Ill: 

Terreno Firme 
Suelo de baja rigidez 
Arcillas blandas 

VI. Análisis del Edificio Protottpo: 

Análisis estructural con el programa ET ABS (Extended Three Dimensional 
Analysis ofBuilding Systems) . 
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CAPÍTULO 1. MIEMBROS EN TENSIÓN. 

ÍNDICE: 

1.1 Introducción. 

1.2 Uso de miembros en tensión. 

·1.3 Secciones. 

1.4 Comportamiento de elementos en tensión. 

1.5 Estados limite. 

1.6 Resistencia de diseño. 

1.7 Relaciones de esbeltez. 

1.8 Áreas de las secciones transversales. 

1.8.1 Área neta. 

1.8.2Área neta efectiva. 

1.9 Resistencia a la ruptura por cortante y tensión combinadas ("block shear rupture 
strength"). 

1.1 O Placas de nudo. 

1.11 Resistencia de diseño de elementos de conexión. 

1.12 Ángulos aislados en tensión. 

1.13 Elementos de lám1na delgada 

1.14 Referencias. 
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CAPÍTULO 1. MIEMBROS EN TENSIÓN. 

1.1 INTRODUCCIÓN. 

Un miembro que transmite una fuerza de tensión entre dos puntos de una estructura es 
el elemento estructural más eficiente y de diseño más sencillo. Su eficiencia se debe a 
que la fuerza axial produce esfuerzos constantes en todo el material que lo compone, 
de manera que todo puede trabajar al esfuerzo máximo permisible y, además. que las 
barras en tensión no se pandean, por lo que no hay fenómenos de inestabilidad que 
son críticos, con frecuencia, en elementos estructurales de acero con otras condiciones 
de carga El diseño consiste en comparar el esfuerzo. igual al coc1ente de la fuerza de 
trabajo entre el área, constante, de las secciones transversales, con el permisible. o la 
resistencia, producto del área por el esfuerzo de fluencia o de ruptura. con la acción 
factonzada de diseño. 

A las barras que trabajan en tensión se les da el nombre de tirantes. 

El diseño se complica, sin embargo, en buena parte de los casos de interés práctico. 
porque las conexiones con el resto de la estructura suelen introducir excentricidades en 
las cargas. de manera que los tirantes trabajan, realmente, en flexotensión, y porque 
los elementos estructurales reales tienen imperfecciones geométncas. esfuerzos 
residuales, agujeros, que hacen que las fuerzas intenores no se distribuyan de manera 
uniforme en las secciones transversales. 

La elección de las conexiones constituye uno de los aspectos más importantes en el 
diseño de estructuras de acero, puesto que definen cómo se transmitirán las acciones 
de unos miembros a otros. lo que mfluye de manera decisiva en su forma de trabajo y 
en las dimensiones que se requieren para acomodar los elementos de unión, 
soldaduras o tornillos. Los detalles de las conexiones gobiernan, con frecuencia. el 
d1seño de los miembros en tensión, por lo que son uno de los critenos más importantes 
en la elección del t1po de secc1ón adecuada. 

Las conexiones entre m1embros. y entre los elementos que componen a algunos de 
ellos. se escogen en ·las pnmeras etapas del diseño. para evitar uniones difíciles de 
realizar. caras y poco efic1entes. o modificaciones en el diseño, que pueden ser de 
mucha importancia. 

El párrafo anterior no se refiere sólo a los m1embros en tensión sino, en general a 
estructuras de acero de todos los tipos 

1.2 USO DE MIEMBROS EN TENSIÓN. 

Los elementos en tensión se utilizan en bodegas y estructuras industriales como parte 
del contraventeo de las vigas y columnas de la cubierta y las paredes. con el doble 

llL 



\ 

J 

) 

'-") 

2 

objeto de dar soporte lateral a secciones transversales escogidas y de resistir las 
fuerzas horizontales producidas por viento o sismo (Fig. 1.1 ), y como tirantes de 
largueros, que ayudan a alinearlos durante el montaje, y resisten la componente de la 
carga vertical paralela a la cubierta o la carga vertical total en las paredes, 
transmitiéndola a miembros horizontales de resistencia adecuada, al mismo tiempo que 
proporcionan soporte lateral a los largueros (Figs. 1.2 y 1.3). En estructuras ligeras se 
emplean barras de sección transversal circular maciza que. por su gran esbeltez, no 
tienen resistencia en compresión, por lo que cuando las fuerzas en los contraventeos 
pueden cambiar de sentido se colocan dos tirantes cruzados, de manera .que siempre 
haya uno que trabaje en tensión. 

(1 ). Marcos rígidos. 
(2). Armadura "honzontal": da soporte 

lateral a los cabezales de los marcos 
rigrdos: resiste el empuje de viento 
en la fachada y lo transmrte a las 
armaduras verticales. 

(3). Armaduras verticales: transmiten el 
viento a la cimentacrón y dan soporte 
lateral a las columnas de los marcos 
rigrdos. 

(4). Columnas de fachada. 
(5). Contraventeo lateral de las columnas 

de fachada. 

Fig. 1.1 Contraventeo de una estructura industrial. 

1 Tirante l Larguero 

Pórtrco 

Fig. 1.2 Empleo de tirantes en los techos inclinados de edificios industriales. 
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a) Tirantes que reducen el claro de los largueros 
honzontales y transmiten el peso de la pared. 

Tirante "-.... 

Lámina de 
~la pared 

CORTE A-A 

b) Tirante que proporcrona apoyo 
lateral ante cargas de vrento. 

Fig. 1.3 Empleo de tirantes en las fachadas de edificios industriales. 

3 

En edificios urbanos se emplean también. con frecuencia. contraventeos verticales. 
para evitar posibles problemas de pandeo de entrepiso o de la estructura completa. y 
para resistir fuerzas horizontales. Si la construcción tiene cierta altura y, sobre todo. si 
está situada en una zona sísmica. no conviene que sólo trabajen las diagonales que 
están en tensión. por lo que. si el contraventeo es en "X" o en "V', los dos elementos 
que lo componen se diseñan para que resistan. entre los dos. la fuerza horizontal. Es 
decir. trabajan en tensión y compresión alternadas. En esas condiciones las 
diagonales resultan bastante robustas. y su diseño queda regido por la fuerza de 
compresión (Fig. 1.4). Lo mismo sucede cuando se usan diagonales sencillas. 

Fig. 1.4 Ejemplos de contraventeos verticales en edificios de varios pisos. 

Las barras en tensión se emplean también en cuerdas. diagonales y montantes de '..../ 
armaduras para puentes. techos de bodegas y fábricas. y vigas de alma abierta en 
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edificios urbanos (Fig. 1.5), asi como en torres de transmisión de energia eléctrica (Fig. 
1.6). En armaduras ligeras es común el uso de ángulos, generalmente en pares, pero 
en estructuras robustas se emplean barras de cualquier sección transversal. 

l\1\1\1\11_ 

Fig. 1.5 Armaduras para puentes 
y edificios urbanos o industriales. 

Fig. 1.6 Torres de transmisión de 
energia eléctrica y de comunicaciones. 

También se usan elementos en tensión, con frecuencia cables, en puentes colgantes y 
atirantados, en cubiertas colgantes, y para resistir los coceos de arcos y marcos rigidos 

) (F1g. 1.7). 

Fig. 1.7 Puentes colgantes y atirantados. 

1.3 SECCIONES. 

~ Para un acero dado, la resistencia de una barra en tensión axial depende sólo del área 
de sus secciones transversales; las propiedades geométricas restantes carecen de 
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importancia. Los criterios que determinan la elección del perfil son la magnitud de las 
fuerzas que ha de resistir y la mayor o menor facilidad con que pueda unirse al resto de 
la estructura. 

Casi todos los perfiles existentes se usan como tirantes (Fig. 1.8): varillas en 
contraventeos de estructuras ligeras y largueros de techo o pared, ángulos sencillos o 
dobles, tés, canales aisladas o en pares, secciones H. laminadas o formadas por 
placas, en armaduras de distintos tipos. cables en puentes colgantes y atirantados y en 
cubiertas colgantes, perfiles de lámina delgada de diversas características geométricas. 

o L _jL _ji T 
Barra Barra Ángulo Ángulo Ángulos Te 

redonda plana doble en estrella 

][ 
-----

] ___ [ o I [ J D 
Dos canales Canales Sección H Secc1ones Tubo 

con celosía en ca¡ón 

Fig. 1 .8 Secciones transversales de miembros en tensión. 

También se emplean secciones circulares, cuadradas o rectangulares huecas, 
laminadas o hechas con placas. y miembros formados por dos o más perfiles unidos 
entre si; los elementos en cajón y los compuestos suelen ser difíciles de conectar (Fig. 
1 .8). 

1.4 COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS EN TENSIÓN. 

El comportamiento de una barra en tensión se describe con una gráfica acción
deformación, que relaciona la acción más significativa con un parámetro representativo 
de las deformaciones; la gráfica se traza para cargas crecientes, hasta la falla. La 
curva de interés relaciona los esfuerzos (o las fuerzas) con los alargamientos. 

,· 

La gráfica esfuerzo (o fuerza)-alargamiento de un miembro en tensión es parecida a la 
de una probeta; sm embargo, hay diferencias importantes entre las dos. En la Fig. 1.9 
se muestra la gráfica de una probeta y la parte inicial, agrandada, de la curva 
correspondiente a un miembro. La parte inicial muestra que, para solicitaciones 
pequeñas, la respuesta es elástica: si el miembro se descarga recupera la forma y 
dimensiones iniciales. El flujo plástico en zonas localizadas se inicia antes de que se 
alcance el limite de fluencia determmado con la probeta, debido a excentricidades 
inevitables en las cargas, variaciones en las dimensiones de las secciones 
transversales, agujeros o defectos que ocasionan concentraciones de esfuerzos, y ·~' 
esfuerzos residuales de lamtnación o creados durante la fabricación de la estructura; 
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comienza una zona de "flujo plástico restringido", que termina cuando todo el material 
fluye plásticamente. A partir de aquí, los alargamientos crecen bajo carga constante. 
hasta que las fibras empiezan a endurecerse por deformación, y la resistencia vuelve a 
aumentar. La región de "flujo plástico no restringido" define un límite de utilidad 
estructural del miembro, pero éste tiene una capacidad adicional de carga 
considerable. El otro estado límite de carga corresponde a la resistencia máxima. 

Carga P 

¡ 
p 

QL---~~--~----~--~ o 25 50 75 100 

Elongaoón, por oento. 
a) Probeta. 

Carga P 
tFyA 

Comportamiento 
elástico 

-------
[ 

Flu¡o plast1co no restnng1do 

EndureCimiento por 
defonmaaon 

1--+-+1+--+1..,_:.-+ 

t Flu¡o plástico reslnng1do 
QL---~-----L----~----~ 

o 1.0 2.0 3.0 4.0 

Elongación, por aento. 
b) M1embro completo. 

Fig. 1.9 Gráfica fuer:za-deformación de una probeta y un miembro en tensión. 

Un miembro en tensión sin agujeros alcanza el límite de utilidad estructural cuando 
entra en la región de fluJO plástico no restringido, pues experimenta alar11amientos 
inadmisibles. al deformarse plásticamente todo el material que lo compone. Este modo 
de falla es dúctil. 

Si la barra está atornillada al resto de· la estructura, los agujeros para los tornillos 
producen concentraciones de esfuerzos, pero la ductilidad de los aceros estructurales 
comunes es tal que. bajo carga estática y a temperaturas ordinarias, las 
concentraciones desaparecen. por redistribución .Q_I~sti~_je esfuerzos, antes de que se 
alcance la resrstencra última; el efecto de los agujeros se reduce a la pérdida de área 
que ocasronan en algunas secciones transversales. 

Cuando la carga excede la que produce el flujo plástico en la sección neta 
(descontados los agujeros), el material fluye plásticamente, pero en una longitud muy 
pequeña, por lo que se llega al endurecimiento por deformación sin que el alargamiento 
de la barra sea excesivo. A menos que el miembro falle antes por flujo plástico en la 
sección total, la resistencia se agota cuando se rompe la sección neta crítica, bajo 
esfuerzos cercanos a la resistencia última en tensión del material. La falla es frágil. 
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1.5 ESTADOS LÍMITE. 

De acuerdo con la filosofía del diseño elástico, la aparición del esfuerzo de fluencia en 
un punto cualquiera de una sección transversal constituye el limite de utilidad 
estructural de una barra en tensión. Sin embargo, si el comportamiento es dúctil, la 
iniciación del flujo plástico en una zona de concentración de esfuerzos ocasionada, por 
ejemplo, por un agujero, tiene poco significado en la resistencia real del miembro, 
mientras que la fuerza que produce su plastificación total sí constituye un límite de 
utilidad estructural, pues ocasiona elongaciones grandes e incontrolables que, además, 
pueden precipitar la falla del sistema del que forma parte la barra. Así, aunque la 
resistencia a la ruptura suele ser mayor que el producto del área de la sección 
transversal por el esfuerzo de fluencia del material, a causa principalmente del 
endurecimiento por deformación que precede a la ruptura, el flujo plástico general del 
f!!i~mbro coosti!uy<e uo e~t11do limite deJªlla. - ·-- -

Por otro lado, si la barra en tensión se une al resto de la estructura con remaches o 
tornillos, sus extremos se debilitan por los agujeros que se requieren para colocarlos y, 
dependiendo de la reducción de área ocasionada y de las características mecánicas 
del acero, el miembro puede fallar por fractura en el área neta bajo una fuerza menor 
que la que ocasionaría el flujo plástico de la sección total. La fractura en la sección 
neta constjtuye un s~gundo .e~ta.®Jjmite de falla. Se presenta- urüi'.sltuacTOri semejante 
cuando el miembro en tensión está conectado al resto de la estructura a través de 
algunas de las partes que lo componen, pero no de todas, aunque la conexión sea 
soldada. 

Los agujeros no se tienen en cuenta cuando se revisa el flujo plástico generalizado 
porque, por las pequeñas dimensiones de la parte del miembro en la que están 
situados, influyen poco en él. Además, en esa zona se llega pronto al endurecimiento 
por deformación, por lo que el flujo plástico del área neta no constituye tampoco un 
estado limite de interés. 

1.6 RESISTENCIA DE DISEÑO (refs.1.1, 1.3). 

La resistencia de diseño R1 de un elemento estructural en tensión es el menor de los 
valores que corresponden a los estados limite de flujo plástico en la sección total y de 
fractura en el área neta. 

a) Estado limite de flujo plástico en la sección total: ---¡; ;(¡~90- . 
R1 =A1 F,.FR (1.1) 

b) Estado limite de fractura en la sección neta: 
FR = 0.75 

·--

Rl = AeFuFR (1.2) 
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A, es el área total de la sección transversal del miembro. A, el área neta efectiva. F, 
--· . 

el esfuerzo de fluencia mínimo garantizado del material y F" su esfuerzo mínimo de 
ruptura en tensión. Tomando A1 y A. en cm2

, y Fv y F" en kg/cm2
• R1 se obtiene en 

kg. 

La diferencia entre los factores de resistencia F, especificados para las dos formas de 
falla refleja la tendencia general, en el diseño de estructuras. de contar con factores de 
seguridad mayores contra las fallas de tipo frágil que contra las dúctiles. 

El modo de falla depende de la relación entre el área neta efectiva y el área total y de 
las propiedades mecánicas del acero. La frontera entre los modos queda definida por 
la condición 0.90A,F, =0.75A,F, (los miembros de la igualdad son las resistencias 

correspondientes a los dos estados límite, ecs. 1.1 y 1.2). Cuando A,/ A, ;e: 1.2 F, · F,, la 

falla es por flujo plástico general, mientras que si A,/ A, < 1.2 F, / F, el estado limite es el 
de fractura en la sección neta. 

Los dos estados límite mencionados corresponden a barras que tienen un 
comportamiento dúctil hasta la falla; la situación cambia por completo cuando se pierde 
la ductilidad, lo que puede suceder si el miembro trabaja a temperaturas muy bajas, 
bajo cargas que producen impacto, o queda sometido a un número muy elevado de 

_) ciclos de carga y descarga que ocasionan una falla por fatiga. 

~iseño por esfuerzos permisibles, el esfuerzo permisible no debe exceder de 0.60F. 

en el área total ni d_e _ O.~QF. en el área neta efectiva (ref. 1.2). 
~-~--·---- -- ---

EJEMPLO 1.1 Determine la resistencia de diseño de la placa de 20 cm x 2.5 cm de la 
F ig. E 1.1-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tensión del acero son 
2530 y 4100 Kg/cm2

, respectivamente. Los tornillos tienen un diámetro de 
2.22 cm (7/8"), y los agujeros son punzonados. 

Área total: A, =20x2.5=50.0cm' 

Área neta: A,= 50 0- 2(2 22+0 3)2 5 = 374 cm' 
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Oimens1ones en cm. 

Fig. E1.1-1 Placa en tensión. 

En el cálculo del área neta se considera que los agujeros tienen un diámetro 
3 mm mayor que el de /os tomillos (sec. 1.8.1). 

El área neta efectiva A, es igual a A. en este caso (sec. 1.8.2). 

a) Estado limite de flujo plástico en la sección total (ec. 1. 1 ): 
R, =A,F,F. =50.0x~530x0.9xiO-' =113.9Ton 

b) Estado limite de fractura en la sección neta (ec. 1.2): 

R, = AJJ. = 37.4x 4100x0.75 xi0-3 = 115.0 Ton 
La resistencia de diseño es de 113.9 Ton; es crítico el estado limite de flujo 
plástico en la sección total. 

Como primer paso en la solución del problema podría determinarse el modo de 
falla, y después se utilizaría sólo la ecuación correspondiente: 

A,, A, =37.4/50.0=0.75; 1.20F.fFu =1.2x2530/4100=0.74 

Como A,, A, > 1.20 F, 'F, el estado limite es el de flujo plástico en la sección 

total. 

En problemas de diseño se suelen calcular las dos resistencias, y se toma la 
menor como resistencia de diseño. 

1.7 RELACIONES DE ESBELTEZ. 

La esbeltez no influye en la resistencia de los miembros en tensión por lo que, desde 
ese punto de vista, no es necesario imponer ningún límite; si el elemento es una varilla 
o un cable, puede tener una esbeltez cualquiera. En miembros de otros tipos conviene ~· 
no exceder un limite superior, para obtener cierta rigidez, que facilite su manejo y 
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ayude a evitar movimientos laterales o vibraciones indeseables bajo solicitaciones 
variables, como las inducidas por viento, sismo o, en estructuras industriales, por el 
movimiento de grúas u otros equipos . 

. En la ref. 1.1 se indica que la relación de estíeltez_lh:_de miembros en tensión puede 
tener cualquier valor, pero conviene que no pase de 240 en miembros princip_'!l~nJ..d~ 
300 en contraventeos y otros miembros secund.arLos, especialmente cuando estén 
sometidos a cargas que puedan ocasionar vibraciones. Las tres referencias 1.2, 1.3 y 
1.4 fijan el m1smo límite, 300, pero en las dos primeras se proporciona únicamente 
como una recomendación, mientras que de acuerdo con la última es obligatorio, a 
menos que se utilicen otros medios para controlar la flexibilidad, las vibraciones y las 
deformaciones transversales de una manera compatible con las condiciones de 
servicio, o se demuestre que esos factores no influyen en el comportamiento de la 
estructura o del conjunto del que forma parte el miembro en consideración. 

A los cables y a las varillas se les suele dar una pretensión, para evitar vibraciones y 
deflexiones excesivas. 

En miembros cuyo diseño está regido por solicitaciones sísmicas pueden ser 
necesarias restricciones más severas en las relaciones de esbeltez, que dependerán 
de los requisitos de ductilidad que deba cumplir el sistema estructural que resista las 
fuerzas horizontales. 

1.8 ÁREAS DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES. 

El área total de un miembro, A,, es el área completa de su sección transvers-al, igual a 
la suma de los productos del grueso por el ancho de todos los elementos (patines, 
almas. alas. placas) que componen la sección, medidos en un plano perpendicular al 
eje del m1embro. En ángulos, el ancho se toma igual a la suma de los anchos de las 
dos alas, menos el grueso. 

Aunque la definición anterior es la que se usa en las refs. 1.1 a 1.4. no es del todo 
correcta cuando se aplica a perfiles laminados (a diferencia de los formados por placas 
soldadas). pues ignora el grueso vanable de algunos elementos planos. las zonas 
curvas entre ellos, y sus bordes redondeados. 

1.8.1 Área neta. 

La presencia de un agujero. aunque esté ocupado por un remache o tornillo, 
incrementa los esfuerzos en un elemento en tensión, pues disminuye el área en la que 

. se distribuye la carga, y ocasiona concentraciones de esfuerzos en sus bordes (Las 
¡ uniones con tornillos de alta resistencia diseñadas por fricción son una excepción). 
Este efecto no se manifiesta en elementos comprimidos, en los que la fuerza se 
transm1te por contacto directo con los remaches o tornillos. 
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El incremento de esfuerzos en los bordes del agujero, en el intervalo elástico, puede 
ser varias veces mayor que el esfuerzo medio; sin embargo, se supone que en la 
cercanía de la falla la fuerza se distribuye uniformemente en el área neta (es decir, en 
la que queda cuando se descuenta la que se pierde por el agujero), lo que es correcto 
en materiales dúctiles, como los aceros estructurales, por la redistribución de esfuerzos 
que precede a la ruptura. 

La discusión anterior sólo es válida para miembros sujetos a cargas casi estáticas. 
Bajo condiciones que propicien fallas por fatiga, o cuando las cargas se aplican casi 
instantáneamente, como sucede durante un evento sísmico, el elemento puede 
romperse sin redistribución de esfuerzos; en esos casos han de tomarse todas las 
medidas posibles para minimizar las concentraciones de esfuerzos, además de 
disminuir los esfuerzos de diseño o la amplitud de sus variaciones; sin embargo, 
tampoco se calculan los incrementos de los esfuerzos en la cercanía del agujero. 

El área neta de laseccíóntransversal_d~...\!O._!:ll'ªrneoto e11 _t_~nsión, o. s.implemente....el 
"~rea neta", es_ igual al área tqtal g~jª-_s_ecciQD..!Tle_llqsjé!_ql)~ se pierd_~ p_q_[ los agujeros. 
Se obtiene sumando los productos del grueso de cada una de las partes por su ancho 
neto, que se determina como sigue: 
a) El an_c;t:!_o_ de_lo~_~@je_rospara refT!~~he~_9_t_<Jn1iiiQs_se toma 1 :?__n:¡m may_~r que el 

tamaño nominal del agujero, medido normalmente a la dirección de los esfuerzos. 
b) Cuando hay varios agujeros en una normal al eje de la pieza, el ancho neto de cada 

parte de la sección se obtiene restando al ancho total la suma de Jos anchos de los 
agujeros. 

e) Cuando los agujeros están dispuestos en una línea diagonal respecto al eje de la 
pieza, o en zigzag. deben estudiarse todas las trayectorias de falla posibles, para 
determinar a cuál le corresponde el ancho neto menor, que es el que se utiliza para 
calcular el área neta. El ancho neto de cada parte, correspondiente a cada 
trayectoria. se obtiene restando del ancho total la suma de los anchos de todos los 
agujeros que se encuentran en la trayectoria escogida, y sumand_9,_ p§l_ra __ casi~ 

espacio entre agujeros consecutivos, la cantidad s 2 
/ ~ g '-donde s es la_ s_eparación 

longitudinaCcerúro· a centro, entre los dos agujeros co__11¡;iderados (paso) y g es la 
seE_a_r~¡:;ió~ _transversal, centro a centro, entre ellos (grar:!!!D. 

El ancho total de ángulos se toma igual a la suma de los anchos de las dos alas menos 
el grueso. La distancia transversal entre agujeros situados en alas opuestas es igual a 
la suma de los dos gramiles. medidos desde los bordes exteriores del ángulo, menos el 
grueso. 

Al determinar el área neta a través de soldaduras de tapón o de ranura no se tiene en 
cuenta el metal de aportación. 

Cuando los agujeros están colocados sobre rectas normales al eje de la pieza la 
sección neta crítica es la que pasa a través de ellos; por ejemplo, en la placa de la Fig. \_. 
1.1 Oa es la sección AB. 
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A 
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G D 

(a) (b) 

Fig. 1.1 O Posibles trayectorias de falla en una placa agujerada en tensión. 

En cambio, cuando están dispuestos en diagonal o en zigzag hay varias líneas de falla 
posibles y, en general, a simple vista no se sabe cual es la critica, por lo que se 
determina el ancho neto correspondiente a cada una de ellas y se utiliza el menor para 
calcular el área neta. 

En la Fig. 1.1 Ob se muestran todas las trayectorias de falla posibles de una placa con 
cinco agujeros: basta estudiar dos, la ABCD, normal a la línea de acción de las fuerzas 
de tensión, y la ABECD, en zigzag, pues todas las demás se reducen a alguna de ellas. 

Los métodos prácticos que se utilizan para incluir el efecto de agujeros en zigzag en el 
diseño de piezas en tensión son empíricos; el que se recomienda en el párrafo 1.8.1 e, 
propuesto en 1922 y revisado en varias ocasiones posteriores (ref. 1.5), es un 
procedimiento sencillo cuyos resultados concuerdan aceptablemente con los obtenidos 
en pruebas de laboratorio. Se recomienda en las refs. 1.1 a 1.4. 

Por las razones mencionadas arriba, suelen despreciarse las concentraciones de 
esfuerzos que se originan en la vecindad de los agujeros. 

El procedimiento empleado para hacer las perforaciones constituye uno de los 
aspectos críticos de las estructuras remachadas o atornilladas; el material que rodea a 
los agujeros punzonados pierde ductilidad y puede contener grietas diminutas, que 
constituyen puntos potenciales de iniciación de fallas; ese material endurecido debe 
eliminarse cuando puedan presentarse fracturas de tipo frágil o por fatiga bajo cargas 
de servicio. 

Cuando las cargas son predominantemente estáticas, el efecto mencionado en el 
párrafo anterior se toma en cuenta calculando el área neta de las piezas en tensión con 
la suposición de que el ancho de los agujeros es 1.5 mm mayor que el nominal, medido 
normalmente a la dirección de los esfuerzos. Por consiguiente, en el cálculo de áreas 
netas se supone que los agujeros estándar tienen un diámetro 3 mm mayor que el de 
los remaches o tornillos, puesto que el diámetro real de los agujeros es 1.5 mm más 
grande que el del sujetador. 
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Si el grueso del material es mucho mayor que el diámetro del tornillo, es dificil 
punzonar agujeros del tamaño necesario sin deformar excesivamente el acero que los 
rodea, por lo que suelen subpunzonarse, con un diámetro 5 mm menor que el 
requerido, y taladrarse después al tamaño final, con las piezas que van a unirse 
ensambladas. En estos casos, así como cuando los agujeros se taladran desde un 
principio, es muy poco el material que se daña, por lo que no es necesario sustraer los 
1.5 mm correspondientes a deterioro de los bordes. 

EJEMPLO 1.2 Determine el área neta crítica de la placa de la Fig. E1.2-1. La placa es 
de 2.0 cm de grueso, y los tornillos de 1.9 cm (3/4") de diámetro. Los agujeros 
son punzonados. 

A 

7.5 
¡ 

--- -$-s 
1\ ' 

35.0 r----~ \ 
e \ 

10 o ,. 1 '\.'\.\ 1 
r---- +-~ 

7.5 lo IF ..L 

Dimensiones en cm 1· 120 ·1 
Fig. E.1.2-1 Placa del ejemplo 1.2. 

Hay tres posibles trayectorias de falla. ABCD, ABCEF y ABEF. 

Los agujeros deben considerarse de un diámetro igual a 1.9+0.3 = 2.2 cm. 

Los anchos netos correspondientes a los tres casos son: 
A BCD. 35-2 x 2.2 = 30.60 cm 

ABCEF. 

ABEF. 

35-3 X 2.2 + J2: /( ~' 1 Ü) = 

35-2x2.2+12'/(~· 20)= 

La trayectoria critica es la ABCO, luego: 

An =30.60x2.0=6!.2cm 2 

32.00 cm 

32.40 cm 

Por simple inspección se advierte que la trayectoria ABEF no es crítica en 
este caso, pues es más larga que la ABCO, y en las dos se restan dos agujeros. 
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EJEMPLO 1.3 El ángulo de la Fig. E1.3-1 es de 15.2 x 2.2 cm (6" x 7/8"), y los tornillos 
son de 2.2 cm (7/8") de diámetro, colocados en agujeros punzonados.
Determine el área neta crítica. 

3.2 

60 
1S.2 

6.0 

3.2 

60 

2x1S.2-2.2=2B.2 

6 0-2 2=9 B 

6.0 

32 
_ _L 

Acotac1ones en cm. 

rl\ 1 
f- \.f./ -¡--

rl\ 1 

\.f./ -¡ 
1 1 1 1 

t--¡-,--:-T 
1 1 1 ¡r 1 1 1 11 
1 1 1 1 1 1 1 1 

¡. so.¡. so.¡. s.a.¡ 
1 lA 

F -¡ 
1 1 1 1 -¡-,--:--r 
1 1 1 1 

4-~~-~ 
1 1 1 1 

-1- -1- e 

H D 

' 

a) Ángulo del e1emplo. 

b) Ángulo "desarrollado". 

Fig. E.1.3-1 Ángulo del ejemplo 1.3. 

Las posibles trayectorias de falla son ABCD. EFBCD y EFBGCD. EFBGH no 
puede ser crítica. porque en ella se descuentan tres agujeros, y es más larga 
que la EFBCD, en la que también se descuentan tres agujeros. 

El ancho del ángulo desarrollado es: 15.2 x 2-2.2 = 28.2 cm. 
El diámetro de cada agujero se toma igual a 2.2 + 0.3 = 2.5 cm. 

Anchos netos: 
ABCD.· 

EFBCD.· 

EFBGCD.· 

28.2-2 X 2.5 = 
28.2-3x2.5+5'/ 4x6.0 = 

23.20 cm 

21.74 cm 

28.2-4x2.5+2x52
/ 4x6.0 +5 2

/ 4x9.8 = 20.92cm 
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La trayectoria crítica es la EFBGCD: 

. A. =20.92x2.2=46.03cm 2 

1.8.2 Área neta efectiva. 
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No todos los miembros que trabajan en tensión pueden desarrollar un esfuerzo medio 
en la sección neta igual a la resistencia a la ruptura del acero. Las reducciones en 
resistencia pueden expresarse en términos de la eficiencia de la sección neta. definida 
como la relación entre el esfuerzo medio en el instante de la fractura y el esfuerzo de 
ruptura obtenido ensayando una probeta del material. 

Los factores principales de los que depende la eficiencia de la sección neta son la 
ductilidad del metal, el método que se emplee para hacer los agujeros, el cociente del 
gramil, g, entre el diámetro, d, del tornillo o remache, la relación entre el área neta y el 
área de apoyo sobre el sujetador y, sobre todo, la distribución del material de la sección 
transversal de la barra, con respecto a las placas de unión, u otros elementos que se 
utilicen para conectarla (ref. 1.5). 

La mayor parte de los aspectos anteriores se tienen en cuenta de una manera implícita; 
por ejemplo, los aceros que se emplean en construcción son suficientemente dúctiles 
para que su eficiencia, respecto a esta propiedad, sea del 100 por ciento, y los 
esfuerzos permisibles de contacto entre el material y los sujetadores se escogen de 
manera que ese fenómeno tampoco influya en la eficiencia de la sección neta. 

El último factor, que es el más importante, sí se considera explícitamente en las 
especificaciones para diseño (refs. 1.1 a 1.4); la posición de los planos de corte de los 
tornillos o remaches respecto a la sección transversal del miembro influye 
significativamente en la eficiencia. 

La importancia de este factor se ha demostrado experimentalmente ensayando 
miembros de acero en tensión, del tipo de los que se usan en diagonales y montantes 
de armaduras, como el que se muestra en la Fig. 1.11 (refs. 1.6 y 1.7: la ref. 1.5 
contiene un resumen de las investigaciones reportadas en ellas). La sección "H" está 
unida al resto de la estructura a través de los patines. 
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Placa de conexión 

1· •1 
L= Longitud de 
la conex1ón 

Placa de conexión 

Fig. 1.11 Distribución de esfuerzos en una sección "H" 
conectada por los patines. 

A una cierta distancia de la conexión los esfuerzos son uniformes, pero como no todas 
las partes del m1embro están unidas a las placas. a las que llega, eventualmente, la 
fuerza total. se originan concentraciones de esfuerzos en las partes conectadas (los 
patines, en la Fig. 1.11) y disminuciones de los mismos en las que no están unidas 
directamente (los esfuerzos en el alma disminuyen, hasta anularse en el extremo). 

La distribución no uniforme de esfuerzos puede ocasionar una disminución en la 
eficiencia de la sección neta, ya que algunas de las partes que componen el miembro 
(las conectadas directamente) tienden a alcanzar su resistencia última antes de que se 
desarrolle la de la sección completa; la importancia de este fenómeno depende de la 
geometría de la JUnta y de las características del material. 

Un fenómeno semejante se presenta en ángulos atornillados a una placa (Fig. 1.12). 

Hasta ahora sólo se han mencionado conexiones remachadas o .atornilladas: sin 
embargo, también en uniones soldadas los esfuerzos están distribuidos de manera no 
uniforme cuando la transmisión de fuerzas se efectúa a través de algunas de las partes 
que componen la barra; la diferencia entre los dos tipos de conexiones está en los 
agujeros, que no existen en las soldadas. 

La pérdida de eficiencia en la sección neta está relacionada con el cociente de la 
longitud L de la conexión entre la distancia x del centro de gravedad de la sección 
transversal de la barra conectada a la cara en contacto con la placa de unión (Fig. 1.12) 
(refs. 1.6 y 1.7). En secciones simétricas unidas a dos placas x se determina como si 
estuviesen formadas por dos partes iguales, conectadas a cada placa (Fig. 1.11 ). 
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Parte del ángulo unida 
a la placa (con remaches 
tomillos o sotdadura). 

1---- Placa de conexión 

Superfiae de falla 

Fig. 1.12 Ángulo conectado en una sola ala. 
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En las refs. 1.6 y 1. 7 se recomienda que ~p_én:Ji9a d~ efi~~nc;ia de la sección neta se 
tenga en cuenta re9uciéndo!a a una se~~ió._~_ n.~té!_efectiva,.cuya área se determin~ co_r:;· 
la expresión empírica: 

Á;~·a ;etae~~ctiva = A, =A.( 1- Í) 
A" es el área neta del miembro, L la longitud de la junta y x la distancia entre el plano 
de cortante y el eje centroidal del elemento conectado. 

El factor de reducción del área neta es: 
X 

U =l--S0.9 
L 

(1.3) 

La eficiencia aumenta cuando disminuye la excentricidad x o crece la longitud de la 
conexión L. 

En las especificaciones AISC de 1986 (ref. 1.8) esta fórmula aparecía en el 
Comentario, y no incluía el límite superior de 0.9; en 1993 (ref. 1.3) la ec. 1.3 está en el 
cuerpo de la norma. El límite superior se propone en la ref. 1. 9, en vista de que en los 
estudios experimentales que se han realizado (refs. 1.6 y 1.7) pocas veces se han 
observado eficiencias mayores de 0.9. 

De acuerdo con lo anterior, el área neta efectiva, A,, de los miembros en tensión~e 
calculéU!Q.mo sigue: 
f Cuando los remaches, tornillos o soldaduras transmiten la fuerza de tensión a cada 

uno de los elementos que constituyen la sección transversal del miembro, 
proporcionalmente a sus áreas respectivas, el área neta efectiva A, es igual al área 

neta A". 
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2. Cuando los remaches, tornillos o soldaduras transmiten la fuerza de tensión a 
través de algunos de los elementos que constituyen la sección transversal del 
miembro. pero no de todos, el área neta efectiva A, es: 

A = AU (1.4) 
' 

En esta expresión, 
A = Area que se define más adelante. 
e· =Coeficiente de reducción = 1- (r/ L) :5O. 9, o como se indica en e ó d. 
i' = Excentricidad de la conexión. 
L =Longitud de la conexión en la dirección de la carga. 

Se pueden utilizar valores mayores de L' si se justifican experimentalmente o con otro 
criteno racional. 

a) Cuando la fuerza de tensión se transmite c~n re~ac:;hes ~-t~rn_illos: 
A = A" =área neta del miembro. 

b) Cuando la ·fuerza de tensión se transmite con soldaduras longitudinales a un 
elemento estructural que no sea una placa, o con soldaduras longitudinales y 
transversales combinadas: 

A = A, =área total del miembro. 
e) Cuando la transmisión se hace sólo con soldaduras transversales: 

A =área de los elementos conectados directamente. 
L' = 1.0 

Esta condición sólo es aplicable cuando se usan soldaduras de penetración 
completa o parcial, pues si son de filete rige su resistencia al corte, aunque se 
empleen filetes del mayor tamaño posible (el grueso de la placa), cualquiera que 
sea el tipo de acero o la resistencia del electrodo (ref. 1.9). 

d) Cuando la fuerza de tensión se transmite a una placa por medio de soldaduras 
longitudinales colocadas a lo largo de los dos bordes y del extremo de la placa, si 
L ;:: ,,. : 

A =área de la placa. 
Si L;:: 2w e,·= 1.00 
Si "211 > L <: 1.5w L' = 0.87 
Si 1.511'>L<:w L'=0.75 
L es la longitud de la soldadura y w el ancho de la placa (distancia entre cordones 
de soldadura). 

En un perfil dado, conectado de una manera determinada, i' es una propiedad 
geométrica; es igual a la distancia entre el plano de conexión, que es una cara del 
miembro, y el centroide de éste (Fig. 1.13); en casos particulares, el "miembro" puede 

· ser una porción de la sección transversal. La longitud .de la conexión, L, depende del 
número de sujetadores mecánicos. o de la longitud de la soldadura, que se requieran 
para transmitir la fuerza de tensión. En uniones remachadas o atornilladas L es la 

' distancia, paralela a la línea de acción de la fuerza, entre el primero y el último de los 
sujetadores colocados en la hilera que tenga el número mayor de remaches o tornillos; 

i cuando estén en tresbolillo, se toma la dimensión exterior (Fig. 1.14). En conexiones 
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soldadas L es la longitud del miembro que esté soldado, medida paralelamente a la 
línea de acción de la fuerza; su valor no cambia si se coloca una soldadura transversal 
además de las longitudinales, pues la resistencia a la ruptura no se modifica 
substancialmente (Fig. 1.15). 

(a) 

(b) 

(e) 

Se trata como una T 

~· 11 
11 
~~==:~ 

Se trata como 

un ángulo 

Se emplea la "i más grande 

~· 11 
11 

t:==~= :J 

;¡ 

q;l;::::::::¡ Se trata la m1tad 
del patm y el alma 
hasta el pnmer 
aguJero como un 

=::1=::::¡ ángulo 

Se emplea la i más grande 

Fig. 1.13 Determinación de x. 

Se emplea la x mas grande 

Fig. 1.14 Ángulo con agujeros en 
tresbolillo. 

Fig. 1.15 Determinación de L en 
uniones soldadas. 

En conexiones remachadas o atornilladas de secciones "H" o "1", y de tés obtenidas de 
ellas, se han propuesto valores aproximados del coeficiente U, que pueden utilizarse 
en lugar de los calculados con la ec. 1.3 (refs. 1.1, 1.3 y 1.8): 
a) Secciones laminadas o soldadas "H" o "1", con patines de ancho no menor que 2/3 

del peralte, y tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas 
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. 
soldadas, conectadas por los patines, con tres o más conectores en cada linea en la 
dirección de la fuerza: U= 0.90. 

b) Secciones laminadas o soldadas "H" o "1" que no cumplan las condiciones del 
párrafo anterior, tés estructurales obtenidas de ellas o formadas por dos placas 
soldadas, y todas las secciones restantes, incluidas las hechas con varias placas, 
con tres o más conectores en cada linea en la dirección de la fuerza: U= 0.85. 

e) Todos los miembros que tengan sólo dos sujetadores en la dirección de la fuerza: 
u =0.75. 

No se tiene información suficiente para proponer un valor de U cuando todas las lineas 
tienen un solo tornillo o remache, pero es probablemente conservador tomar A, igual al 
área neta del elemento conectado (ref. 1.3). 

1.9 RESISTENCIA A LA RUPTURA POR CORTANTE Y TENSIÓN 
COMBINADAS ("Block shear rupture strength"). 

Esta posible forma de falla debe revisarse cuando se diseñan conexiones de miembros 
en tensión, placas de nudo de armaduras que reciben diagonales o montantes en 
tensión, y otros elementos estructurales en los que puede presentarse este estado 
límite. 

El fenómeno se identificó por primera vez a mediados de la década de los 70, al 
estudiar experimentalmente el comportamiento de vigas despatinadas, conectadas, 
para transmitir fuerza cortante, por medio de tornillos y ángulos adosados al alma (ref. 
1.1 O); en la Fig. 1.16a se muestra el extrémo de una viga de ese tipo. La resistencia de 
la conexión proviene de una combinación de la capacidad para resistir tensión en un 
plano y cortante en otro, perpendicular al primero. 

El modo de falla mencionado se ha vuelto más critico desde 1978, pues en sus 
especificaciones de ese año el AISC incrementó considerablemente los valores 
permisibles de los esfuerzos de aplastamiento entre tornillos y placas, con lo que 
disminuye el número de tornillos y la longitud del alma a través de la que se transmite 
la fuerza cortante, a menos que se aumente la distancia entre centros de tornillos. 

El problema no se limita a las vigas mencionadas arriba; el ángulo en tensión de la Fig. 
1.16b, por ejemplo. o la placa a la que está conectado, también pueden fallar por 
cortante y tensión combinadas. lo mismo que cualquier miembro en tensión de una 
armadura y el elemento al que esté un1do, sea una de las cuerdas o una placa de nudo. 
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Zor.a 

1• despatinad~~ 

La falla se presenta por desprendimiento 
del are a sombreada 

(a) 

(b) 

Fig. 1.16 Superficies de ruptura por cortante y tensión combinadas. 
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Al determinar la resistencia no debe suponerse que los dos planos se fracturan al 
mismo t1empo, uno en cortante y el otro en tensión, pues esto sucede sólo en casos 
excepcionales. Se obtiene un modelo analítico más conservad9r,_y que concuerda de. 
manera muy aceptable con resuítados experimeníales, sumando .la r§!$istencia al..fl.t,~jQ__ 
en-i..iri plano con la de ruptura en el otro (refs. 1.3, 1.11 y 1.12); se calculan dos 
resistencias, una igual a la suma de las resistencias a la ruptura en el área neta en 
tensión y al flujo plástico por cortante en el área total del plano o planos en cortante, y 
la otra sumando las resistencias a la ruptura en el área o áreas netas en cortante y al 
flujo plástico en el área total en tensión. 

La resistencia de diseño a la ruptura por cortante y tensión combinadas, se detenmina 
con las expresiones (ref. 1.3): 
a) Cuando F. A", ~O 6F.Anc: 

FR(06FyATc +F.An,) (1.5) 

b) Cuando O. 6F, Anc > F. An, : 

FR (o 6F. Anc + F;An) 

FR = 0.75 

A7c =Área total que trabaja en cortante = bt (Fig. 1.16b). 

An =Área total que trabaja en tensión = st (Fig. 1.16b). 

A.c =Área neta en cortante. 

A., =Área neta en tensión. 

(1.6) 
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) 

Trayectona ABC: Ancho neto = (15.24 + 10.16-0.95)- 2.52 = 24.45-2.52 

=21.93cm 

Trayectoria ABDE Ancho neto = 24.45-2.52 x 2 + 6 02 /(4x 6 0)= 20 91 cm 

La trayectoria crítica es la ABDE Área neta: A. = 20.91 x O 95 = 19.86 cm 2 

Área neta efectiva: A, =O. 90 x 19.86 = 17.87 cm 2 Ec. 1 4 

Resistencia de diseño 

Estado límite de flujo plástico en la sección total: 
R, =O 9 x 23 29 x 2.53 = 53.03 ton Ec. 1.1 

Estado lím1te de fractura en la sección neta: 
R, = 0.75 x 17.87 x 4.10 = 54.95 ton Ec. 1.2 

Cortante v tensión combinados 
Haciendo la suposición usual de que la tensión se reparte de manera uniforme 
entre todos /os tornillos, cada uno transmite 115 de la fuerza total. 

Deben revisarse /os tres casos que se muestran en la Fig. E1.4-2 . 

• 

~) (~ ~ 
Fig. E.1.4-2 Revisión por cortante y tensión combinados. 

En el caso e) la fuerza que puede ocasionar la falla es 415 de la total. 

Caso a. A., = (6 o+ 3 2 -O 5 x 2 52)l95 = 7.54 cm 2 Este caso no es crítico, pues 

el área neta en tens1ón es mayor que en el caso b, y /as áreas restantes son 
1guales 

Casob. A., =(60+32-15x252+6.0'/(4x6.0)p95=6.57cm' 

A.c = (28 0- 2.5x2 52 )o 95 = 20 62 cm' 

Ar, = (6 0+3 2+6.0'/(4x6o)p.95= 10.17cm' 

Are= 28.0x0.95= 26 60cm 1 

F" A., = 4.1 x 6.57 = 26.94 Ton< O 6F,A.c = 0.6x 4.1 x 20 62 =50 73 Ton 

Se aplica la ec. 1. 6. 
FR(06F,A~+F,Ar,)=0.75(06x41x2062+253x10.17)=57.34Ton 
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Caso c. A., = 6 57 cm' 

A.c = (160-1 Sx :!.52):> 95= 11 61 cm 2 

Ar, = 1 O 17 cm' 

A,.= 16 0<0 95 = 15.20cm' 

F. A.,= 4 1 <6 57 =26.94cm 2 
<Ü 6F.Anc =0.6x4 1x 11 61 = 28.56cm= 

Rige la ec 1.6. 
FR(06F,A •• ..-F,A,,)=075(06x41x11.61+253x10 17)=40.72Ton 

25 

Para comparar esta resistencia con fas de tos casos a) y b) debe multiplicarse 
por 514 40 72 '5/4 = 50.90 Ton. 

La resistencia es R, = 50.90 Ton; queda regida por el caso e) de falla por cortante 

y tens1ón combinadas. Cuando esto sucede en un problema real, puede 
mcrementarse la resistencia aumentando fa separación entre aguJeros o la 
distanc1a al borde del primero. 

EJEMPLO 1.5 Escoja una sección "H", soldada ún1camente en los pat1nes, con 
cordones de soldadura longitudinales de 20 cm, que resista las fuerzas de 
tens1ón S1gu1entes 

Por cargas muertas y vivas 100 ton. Por sismo· 30 ton. Los esfuerzos de 
fluenc1a y de ruptura en tens1ón del acero, F,. y F,, . son 2530 Kg/cm2 y 

4100 Kglcm 2
, respectivamente El m1embro en estudio forma parte de la 

estructura de un edific1o de departamentos. Utilice los factores de carga de la 
ref 1.19 

/• 167 •1 

____ 1~=3 

31 7 

..___-_-__¡--l i=3 
Acotac1ones en cm 

Fig. E.1.5-1 Elemento en tensión del ejemplo 1.5. 

Acciones de d1seño P., = 1 4 '1 00 = 140.0 Ton 

P,; = 1 1(100+30)= 143 O Ton 

Rige fa combinac1ón de cargas que incluye tos efectos del sismo. 
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0.6FY es el esfuerzo de flujo en cortante; proviene de la teoría de Henky-Von Mises: -- ---- ~ -- ---- ---- -- --
1 Y = FY / J3 = 0.58FY "0.6FY. Se supone, además, que el esfuerzo de ruptura en 

c~_te es aproximadamente igual a 0.60Fu. 

El estado límite de ruptura por cortante y tensión combinadas debe revisarse también 
en la periferia de las uniones soldadas; la resistencia se determina utilizando FR = 0.75 
y las áreas de los planos de fractura y flujo plástico. 

Las expresiones 1.5 y 1.6 satisfacen la filosofía del diseño de miembros en tensión, en 
el que se emplea la sección total para revisar el estado límite de flujo plástico y la neta 
para el estado límite de fractura. · 

b y s son las longitudes que trabajan en cortante y tensión, respectivamente (Fig. 
1.16b) y 1 es el grueso de la placa. Para calcular las áreas netas de la Fig. 1.16b 
deben descontarse 2.5 agujeros en la longitud de cortante y 0.5 en la de tensión. De 
acuerdo con la sección 1.8.1, se utiliza el diámetro nominal mas 1.5 mm. 

La expresión que controla el diseño es la que proporciona la resistencia más elevada 
como se ve estudiando los dos casos ex1remos de la Fig. 1.17. En el caso (a) la fuerza 
P es resistida principalmente por cortante; debe considerarse la resistencia a la 
fractura en los planos de corte. por lo que se utiliza la expresión 1.6. En el caso (b), en 
camb1o, la falla se presenta cuando se fractura el área en tensión, condición descrita 
por 1.5; si se emplease 1.6, que correspondería a fractura por cortante en el área 
pequeña y flujo plástico por tensión en la grande, se obtendría un valor menor de la 
resistencia. y algo semejante sucedería si se aplicase la expresión 1.5 al primer caso. 

Fuerza de 
tens1ón 
pequeña 

!Po 

(a) 

Fuerza cortante 
grande 

Fíg. 1.17 Resistencia a la ruptura. 

\ 

Fuerza de 
Tensión 
grande 

Fuerza 
cortante 
pequeña 
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De hecho, cuando el área de cortante de la Fig. 1.17b tiende a cero, la ec. 1.6 
proporciona una resistencia basada únicamente en el flujo plástico del área total en 
tensión. Sin embargo, la falla por cortante y tensión combinadas es un fenómeno de 
fractura, no un estado límite de flujo plástico, por lo que en cada caso debe emplearse 
la fórmula que tiene el ténmino más grande correspondiente a la fractura. 

EJEMPLO 1.4 Determine la resistencia de diseño en tensión del ángulo de la Fig. 
E 1.4-1. Los esfuerzos de fluencia y de ruptura en tensión del acero son 2530 y 
4100 Kg/cm2

, respectivamente. El ángulo es de 15.2 cm x 10.2 cm x 0.95 cm (6" 
x 4" x 3/8"), y los tornillos tienen un diámetro de 2.22 cm (7/8"). Los agujeros 
son punzonados. 

1• L=24.0 ·1 -- 6 1+-- 1 
1 

Al 
1 

' + + -ts! ' + ~11 
IC 1 

E _j 

p -
32 

T 

- - 7 6x4=24 

x=2.39 28 

Acotac1ones en cm 

Fíg. E.1.4-1 Ángulo en tensión del ejemplo 1.4. 

Área total: .1 - , , '9 ' ."1, - _.., ·- cm 

Cálculo del área neta efectiva: A,= UA. Ec. 1.4 

De la ec. 1.3: ¡; = 1-x/ L = 1-2.39/24.0 = 0.90 
' ' 

En la re f. 1. 1 se indica que L. es 1gua/ a O. 85, y en la re f. 1. 18 se proporciona la 
ec. 1.4 para mejorar su valor. De acuerdo con el Comentario de la ref. 1.3, 
puede tomarse U= 0.85 en vez de calcularlo con la ec. 1.4. 

Ancho de los agujeros = 2.22 + 0.15 x 2 = 2.52 cm 

El diámetro del agujero necesario para colocar un tomillo de 2.22 cm es 2.22 + 
O. 15; para calcular el área neta, ese diámetro se aumenta en O. 15 cm 
adicionales. 
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Se ensayará un perfil W12" x 35 lblft (30.5 cm x 52.1 Kglm}, tomado de la ref. 
1. 16, Vol. 1, cuya sección transversal tiene un área total: 

A, =66.5cm2 

Area neta efectiva. Como la sección es soldada, 

A, =L4, 
Para determinar x. la sección se trata como dos tés (Fig. E1.5-1): 

X= 3.3 cm. 

Oelaec. 1.3.· C=l-x/L=I-3.3/20=0.84<0.9 

A, =0.84x66.5 =55.53 cm' 

Resistencia de diseño. (Sec. 1.6) 
Estado límite de flujo plástico en la sección total (Ec. 1.1): 

R, =0.9x66.5x2.53=151.4ton 

Estado límite de fractura en la sección neta(Ec. 1.2): 
R, =0.75x55.53x4.10=170.8ton 

La resistencia de diseño es la menor de las dos: 
R, = 151.4 ton 

R, = 151.4 ton> P, = 1·+3.0 ton :. El perfil ensayado es correcto (Está sobrado en 
59%) 

Revisión de la esbeltez. Supóngase que el elemento en estudio tiene 6 m de 
longitud y que es un miembro principal. 

· L/rm'" = 600/3.93 = 152.7 < 240. De acuerdo con la ref. 1.1, la esbeltez es 
correcta. 

1.10 PLACAS DE NUDO. 

Las placas de nudo se emplean para conectar entre sí elementos estructurales que 
traba¡an principalmente en tensión o compresión axial, como en los nudos de 
armaduras, remachadas, atornilladas o soldadas, cuando las dimensiones de los 
miembros impiden las uniones directas entre ellos, o en conexiones entre vigas, 
columnas y diagonales en edificios provistos de contraventeo vertical (Figs. 1.18 y 
,1.19). 
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Las dimensiones laterales de las placas son las necesarias para que puedan colocarse 
los tornillos o soldaduras que les transmiten las fuerzas de las barras. cumpliendo 
requisitos de separaciones entre agujeros, distancia al borde, holguras para colocar 
tornillos o soldaduras; en general, sólo el grueso se basa en consideraciones de 
resistencia. En armaduras ordinarias suele fijarse por experiencia; conviene que no 
sea menor que el de la placa conectada de mayor espesor. 

Se cuenta con relativamente pocos estudios. analíticos o experimentales, sobre el 
comportamiento de las placas de nudo. El método de diseño empírico tradicional, que 
sigue empleándose en la actualidad, se basa en calcular los esfuerzos en todas las 
seci::1ones de la placa que puedan ser criticas, sometidas a fuerzas normales y 
cortantes y a momentos flexionantes, utilizando la teoría ordinaria de la flexión de 
vigas, y en compararlos con esfuerzos permisibles (ref. 1.5 y Fig. 1.18); los resultados 
son de valor cuestionable, pues las placas de nudo no cumplen las condiciones 
necesanas para que esa teoría sea aplicable. Se obtienen soluciones que parecen ser 
conservadoras, pues no se ha reportado ninguna falla de placas diseñadas con este 
método; sin embargo, el factor de seguridad respecto a la ruptura es variable y 
desconocido. 
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Algunos estudios experimentales y numéricos recientes han permitido desarrollar un 
método semiempirico que se adapta mejor a la filosofía de diseño por estados límite 
(refs. 1.12, 1.13, 1.14); es aplicable, sobre todo, a placas de nudo que reciben piezas 
en tensión, atornilladas o soldadas; se tiene poca información cuando la fuerza es 
compresión. 

h . ' 
"-

' 1 Placa de nudo 

Columna 

Tf 

i Fig.1.19 Placa de nudo. 

Placa de nudo 

Fig. 1.20 Ancho efectivo, Le; hipótesis de Whitmore. 

El grueso de la placa de nudo se determina efectuando tres verificaciones: 
Aplastamiento de la placa contra los tornillos. 
Esfuerzos máximos en la sección de Whitmore. 
Falla por cortante y tensión combinadas. 

Si la fuerza que se aplica a la placa es compresión, debe revisarse además la posible 
· falla por pandeo. 
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En los cálculos se admite que las fuerzas se distribuyen de manera uniforme entre 
todos los tornillos o remaches que conectan a cada barra con la placa. 

Para verificar los esfuerzos en la placa, en el extremo de una barra en tensión, se 
utiliza la hipótesis de Whitmore (ref. 1.15), según la cual los esfuerzos normales 
máximos en la placa de nudo se obtienen supomendo que la fuerza en la pieza unida 
con ella se distribuye uniformemente en una superficie igual al producto del grueso de 
la placa, r. por un ancho efectivo, L,. perpendicular al eje de la pieza. que se obtiene 
trazando dos rectas inclinadas 30' respecto a ese eje, que se inician en los agujeros 
extremos de la primera hilera de tornillos, o en los extremos de los cordones de 
soldadura, y terminan al cortar una normal al eje, que pase por el centro de los tornillos 
de la última hilera o por el extremo de la barra, si es soldada, suponiendo, como es 
usual, que los cordones llegan hasta él (Fig. 1.20). 

La falla por cortante y tensión combinadas se estudia en la sección 1.9. 

EJEMPLO 1.6. En la Fig. E1.6-1 se muestra una barra en tensión formada por dos 
ángulos de 10.2 x 10.2 x 1.27 cm (4" x 4" x %")conectada, mediante soldadura, 
a una placa. Obtenga la resistencia de diseño en tensión de la barra y 
determine el espesor mínimo de la placa necesario para transmitir esa fuerza; 
revise la posible falla por cortante y tensión combinadas y la tensión en la 
sección de Whitmore. F, =3515 kg/cm2

, F. =4900 kg/cm2
, para los ángulos, y 

2530 y 4100 kg/cm2
, para la placa. 

Are a total: A, = 2 x 24.19 = 48.38 cm' 

Area neta efectiva: 
Ec. 1.3: U=1-x L=!-2.99.!1.2=0.73 

Se ha tomado como L el promedio de las longitudes de los dos cordones 
longitudinales de soldadura. 

A,= UA, = 0.73 x 48.38 = 35.3 cm' 

Resistencia de diseño de los ángulos. 

Flujo plástico en la sección total: 
R, = 0.9x 48.38x 3.515 = 153.05 ton Ec. 1.1 

Fractura en la sección neta: 
R, =0.75x35.3x4.9=129.73ton Ec. 1.2 
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Fig. E.1.6-1 Barra en tensión del ejemplo 1.6. 

La resistencia de diseño de los ángulos. es R, = 129.73 ton; queda regida por 
fractura en la sección neta. 

Cortante y tensión combinadas. Puede considerarse que el bloque de falla está 
limitado por el borde exterior de los cordones de soldadura. Se escogerá el 
grueso 1 de la placa de manera que la resistencia por cortante y tensión 
combinadas no sea menor de 129. 73 ton. 

F,A, = 4 lxl241 =50 81 <O 6F,A~ =O 6x 4 1(18 0+4.5~ =55 41 

E c. 1. 6: F. (o 6F,A~ + F,.An )=O. 75(0 6 x 41(18 0+4.51 + 2.53 x 12.41 )= 65.041 

El valor mínimo de 1 necesario para que la placa no falle por cortante y tensión 
combinadas se obtiene de la igualdad 129.73 = 65.041 :. :.1 = 1.99 cm. Se 
utilizaría una placa de 2.22 cm (7/B'J. 

Tensión en la sección de Whitmore. La resistencia en la sección de Whitmore, 
igual al producto de su área por el esfuerzo de fluencia de la placa, no debe ser 
menor que la resistencia de diseño de los ángulos. 

0.9x 2.53x 25.41 = 129.73 :.1 = 2.24 cm 

Este grueso es mayor que el requerido por cortante y tensión combinadas, de 
manera que el diseño de la placa queda regido por flujo plástico en la sección de 

141 



31 

W'hitmore. Sin embargo, sigue siendo aceptable la placa de 2.22 cm de grues 
escogida arriba. 

1.11 RESISTENCIA DE DISEÑO DE ELEMENTOS DE CONEXIÓN. 

En la ref. 1.3 se dan recomendaciones para el diseño de elementos de conexión del 
tipo de placas. placas de nudo, ángulos, ménsulas, y zonas comunes a viga y columna 
en uniones de marcos rígidos. 

a) Conexiones excéntricas. Los ejes de gravedad de los miembros cargados 
axialmente deben intersectarse en un punto; de no ser así, en el diseño han de 
incluirse los efectos de los momentos flexionantes y las fuerzas cortantes debidas a 
la excentricidad. 

b) Resistencia de diseño de elementos de conexión en ,tensión. La resistencia de 
diseño, R, = F.R,, de elementos de conexión soldados, remachados o atornillados, 
sometidos a cargas estáticas de tensión (placas de conexión y de nudo, por 
ejemplo), es igual al más pequeño de los valores correspondientes a los estados 
límite de flujo plástico, ruptura y ruptura por cortante y tensión combinados. 

1. Flujo plástico en tensión del elemento de conexión: 
F.= 0.9 

R, = A,F, (1.7) 

En el diseño de placas de nudo, A, se toma igual al área de la sección de 
Whitmore. Este aspecto se ilustra en el ejemplo 1.6. 

2. Ruptura en tensión del elemento de conexión. 
F.= 0.75 

R, = 1.J, (1.8) 

El valor máximo del área neta A, que se utiliza en diseño es 0.85A,. Se 
reconoce así la capacidad limitada de deformación inelástica del elemento, y se 
proporciona una reserva de resistencia. 

3. Ruptura del elemento de conexión en cortante y tensión combinadas: véase la 
sec. 1.9. 

e) Otros elementos de conexión. En todos los elementos de conexión restantes se 
evaluará la resistencia de diseño, F,R,, correspondiente al estado límite aplicable, 

para asegurarse de que es igual o mayor que la resistencia requerida; R. es la 
resistencia nominal que corresponde a la geometría y tipo de carga del elemento de 
conexión. Para flujo plástico por cortante, 

F, =0.9 

R. = 0.60A,F, (1.9) 

142 



32 

Si el elemento está en compresión debe estudiarse el estado límite 
correspondiente, lo que puede hacerse, de manera aproximada, como se indica en 
las refs. 1.14 y 1.17. El esfuerzo crítico dfl pandeo de la placa de nudo es el de una 
faja de placa de ancho unitario y longitud igual al promedio de 1,, 12 y 13 (Fig. 1.21 ), 

que se pandea en el plano perpendicular a la placa, y la resistencia se encuentra 
multiplicando ese esfuerzo por el área de la sección de Whitmore. Se recomienda 
que en el cálculo del esfuerzo crítico se tome un factor de longitud efectiva k 
comprendido entre 0.5 y 0.65. 

Fig. 1.21 Dimensiones para determinar la resistencia al pandeo 
. de una placa de nudo. 

1.12 ÁNGULOS AISLADOS EN TENSIÓN. 

El AISC (ref. 1.20 y 1.21) ha publicado recomendaciones para miembros formados por 
un solo ángulo laminado, de alas iguales o desiguales, sometidos a solicitaciones de 
diversos tipos; su objeto es refinar el diseño de los ángulos sencillos, suprimiendo 
algunas simplificaciones y aproximaciones conservadoras incluidas en las 
especificaciones generales (refs. 1.2 y 1.3). Cuando hay diferencias entre ellos, los 
requ1sitos de las refs. 1.20 y 1.21 sustituyen a los de las refs. 1.2 y 1.3; éstos se 
conservan en todos los casos restantes. 

En el diseño de ángulos en tensión se conservan, en general, las recomendaciones de 
las refs. 1.2 y 1.3, y se aclaran algunos aspectos relativos al cálculo de las áreas netas, 
como sigue: 

Cuando la carga se transmite por medio de soldaduras longitudinales, o longitudinales 
y transversales, colocadas en una sola ala del ángulo. el área neta es: 

Ref. 1.20: A, = 0.85A, 

Ref. 1.21: A, =UA, 
Donde: 

A, =área total del ángulo. 

/ U=l-x/L$0.9 
Esta es la ec. 1.3. 
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x =excentricidad de la conexión (ver sec. 1.8.2). _ 
L =longitud de la conexión en la dirección de la carga. 

Cuando la transmisión se hace con soldaduras transversales colocadas en una sola 
ala: 

Ref. 1.20: A, es el área del ala conectada. 

Ref. 1.21: A, es el área del ala conectada y U = 1.0. 

1.13 ELEMENTOS DE LÁMINA DELGADA. 

Las diferencias entre el diseño de miembros de paredes relativamente gruesas y los de 
lámina delgada doblados en frío se deben, principalmente, a que éstos se pandean 
localmente bajo solicitaciones reducidas, y tienen una resistencia posterior al pandeo 
importante, que se utiliza en el diseño. 

Como en elementos en tensión pura no se presenta ninguna forma de pandeo, los 
métodos de diseño son semejantes. Sin embargo, conviene consultar las refs. 1.22 y 
1.23 cuando la barra en tensión es de lámina delgada. 
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Flexión 1 (Vigas sin pandeo lateral) 7 

CAPÍTULO 4. FLEXIÓN 1 (VIGAS SIN PANDEO LATERAL) 

4.1 INTRODUCCIÓN 

Para crear las superficies horizontales y los espacios que se requieren en muchas 
construcciones se utilizan elementos estructurales de eje recto, horizontal, que resisten 
las cargas producidas por personas, muebles, maquinaria, asi como su peso propio y el 
de los sistemas de piso y techo, y los transmiten, sin experimentar deformaciones 
excesivas, a las columnas o muros en que se apoyan, por los que llegan, 
eventualmente, a la cimentación y al terreno. 

Los elementos de eje recto horizontal y longitud varias veces mayor que las dimensiones 
de sus secciones transversales reciben el nombre de vigas o trabes; pueden ser 
laminados, hechos con lámina delgada, doblada en frío o en caliente, o estar fonmados 
por placas unidas entre si con remaches, tornillos o soldadura; en este caso se les suele 
llamar trabes armadas. · 

Vigas y trabes armadas son los miembros horizontales principales de las construcciones 
urbanas; en su patín superior se apoya el sistema de piso y del inferior cuelgan duetos y 
plafones, de manera que soportan, al mismo tiempo, el techo de un nivel y el piso del 
siguiente. 

Sobre las vigas obran siempre cargas gravitacionales, normales a su eje; además, por la 
continuidad que suele haber entre vigas y columnas aparecen momentos en sus 
extremos, que aumentan de importancia cuando actúan sobre la estructura acciones 
horizontales, producidas por viento o sismo. Este segundo tipo de cargas no existe en 
las vigas secundarias, que forman parte de los sistemas de piso, pero no del esqueleto 
principal de la construcción. 

Las acciones que obran sobre las vigas y la estructura de la que fonman parte ocasionan 
en ellas momentos flexionantes y fuerzas cortantes, de manera que el problema de 
diseño consiste en proporcionar resistencia suficiente ante esas dos solicitaciones, o su 
combinación, en todas las secciones transversales, y rigidez adecuada para evitar 
deformaciones excesivas. El diseño suele ser un problema de revisión: se escoge una 
viga de características geométricas {mecánicas determinadas, se evalúa su resistencia, 
que se compara con las solicitaciones que deberá resistir en la estructura de la que 
formará parte, y se comprueba si se satisfacen requisitos de servicio, por ejemplo, que 
las deformaciones producidas por cargas de trabajo no excedan de ciertos valores 
limite. Si la viga que se ha escogido resulta satisfactoria el problema termina; en caso 
contrario, se modifican sus características y se hace una nueva revisión. 

Las vigas son poco eficientes estructuralmente, pues sólo una parte muy pequeña del 
material que las compone trabaja a esfuerzos elevados, iguales a los máximos 

,J permisibles o cercanos a ellos, y únicamente se alcanza la resistencia máxima en una o 
algunas secciones transversales; por ejemplo, en una viga libremente apoyada, con una 
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carga concentrada en la sección media, el esfuerzo normal máximo se presenta sólo en 
los dos bordes horizontales de esa sección, y el resto del material trabaja a esfuerzos 
más bajos, que tienden a cero en las cercanías de los apoyos y del eje neutro de todas 
las secciones transversales (con los esfuerzos cortantes, que no suelen regir el diseño, 
sucede algo semejante). De manera análoga, el momento resistente máximo se 
desarrolla en dos o tres secciones transversales; todas las demás están sobradas. 

Si se compara esta forma de trabajo con la de un cable, en el que todo el acero 
desarrolla su resistencia máxima, se entiende por qué se usan puentes colgantes, o 
atirantados, en vez de vigas, para salvar grandes claros, y por qué muchas cubiertas de 
gimnasios, arenas y, en general, de espacios grandes, sin columnas intermedias, se 
resuelven por medio de redes de cables, que trabajan en tensión. 

Los elementos estructurales en compresión axial son, igualmente, mucho más eficientes 
que las vigas (si se evita la falla por pandeo), porque también en ellos se aprovecha la 
resistencia máxima de todo el material; de aquí provienen los arcos, con los que se 
salvan grandes claros. 

La utilidad de las vigas, que las convierte en los elementos más utilizados, base de la 
mayoría de las estructuras, proviene de que proporcionan directamente las superficies 
horizontales necesarias para la mayor parte de las actividades humanas. 

En casi todas las estructuras ordinarias el eje de las vigas es originalmente una linea 
recta horizontal. Sin embargo, hay ocasiones en que piezas cuyo eje es una recta 
inclinada, o aún vertical, trabajan predominantemente en flexión; tal es el caso de los 
aleros de los marcos de dos aguas o de los elementos verticales que estructuran un 
muro y reciben los empujes de viento: aunque sometidos a la acción simultánea de una 
fuerza normal, ésta es en muchas ocasiones tan reducida que se comportan 
prácticamente igual que si no existiera, y siguen siendo considerados como vigas. 

En este capitulo se estudian sólo vigas de sección transversal constante, con un plano 
de simetría en el que actúan las cargas exteriores; todas sus secciones transversales 
tienen cuando menos un eje de simetría, situado en el plano de simetría general, y estan 
sometidas a flexión simple, alrededor del otro eje principal. No se tratan las vigas de 
sección variable o en flexión biaxial. 
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4.2 ELEMENTOS QUE SE UTILIZAN COMO VIGAS 

La función principal de las vigas es transmitir fuerzas transversales a los apoyos, sin que 
se exceda su resistencia a la flexión y sin que las deformaciones en el plano de carga 
sean excesivas; la resistencia al corte suele ser un requisito de menor importancia. La 
resistencia a la flexión proviene principalmente del par de fuerzas interiores, de tensión y 
compresión, que se generan en los patines; es proporcional a la resistencia del material, 
al área de los patines y a la distancia entre sus centros de gravedad; las deformaciones 
son inversamente proporcionales al momento de inercia de las secciones transversales. 

Para obtener soluciones económicas, la mayor cantidad posible de material ha de estar 
alejada del eje de flexión, con las limitaciones adecuadas para que no sea crítico el 
pandeo local del alma, y recordando que las secciones que tienen un momento de 
inercia alrededor del eje de flexión mayor que respecto al normal a él son susceptibles 
de pandearse lateralmente por flexotorsión, a menos que se utilicen restricciones 
exteriores. 

Los perfiles H laminados suelen ser la mejor solución en estructuras para edificios 
urbanos o industriales ordinarios; dejan de serlo cuando claros y cargas son muy 
pequeños o muy grandes (o, como sucede en edificios altos, cuando los momentos 
debidos a viento o sismo son excesivos). En el primer caso se emplean perfiles de 
lámina delgada, formados en frío o en caliente, o largueros de alma abierta; en el 
segundo, secciones compuestas por varios perfiles laminados, trabes armadas, 
formadas por tres placas, o armaduras 

4.2.1 Secciones transversales más comunes 

En la Fig. 4.1 se muestran las secciones transversales más frecuentes en las vigas. No 
se han dibujado las armaduras, ligeras y de poco peralte (largueros de alma abierta), o 

·de claros grandes y con cargas considerables. 

Las secciones 1 a 3, de lámina delgada, tienen una resistencia a la flexión reducida; su 
uso más frecuente es como largueros para soportar la lámina de techos y paredes de 
bodegas y estructuras fabriles, aunque también se utilizan como vigas principales en 
estructuras ligeras, de uno o dos pisos. 4 y 5 son secciones laminadas 1 y H; las 1 fueron 
muy comunes, pero han sido sustituidas, casi por completo, por las H; el grueso de los 
patines de las primeras es variable y el de las segundas constante, Jo que facilita las 
conexiones, a tope con soldaduras de penetración completa, o con tornillos de alta 
resistencia. 

Las canales laminadas (sección 6) eran frecuentes en estructuras remachadas; se 
utilizaban como largueros de techos y paredes, y para formar secciones compuestas, 
como la 7, pues sus patines facilitan la colocación de los remaches; también se utiliza la 

1 sección 8, con dos canales soldadas (las secciones 7 y 8 se usan más como columnas 
que como vigas). Su empleo se ha restringido mucho; las han sustituido los perfiles de 

/ •: ' -
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lámina delgada y las secciones H. En la actualidad se usan principalmente en 
secciones compuestas, como la 11 . 

[ JC CJ I I. 
(1) (2) • (3) (4) (5) 

CI!DID 
(6) (7) (8) (9) (10) 

TD 
(11) (12) 

Fig. 4.1 Secciones transversales de uso frecuente en vigas. 

9 y 1 O son secciones de trabes armadas, con placas soldadas; las más frecuentes son 
las de una sola alma, pero las secciones en cajón son ventajosas cuando se han de 
salvar claros grandes sin contraventeo, pues su elevada rigidez a la torsión las hace 
mucho más resistentes al pandeo lateral por flexotorsión. 

También se utilizan vigas formadas por varios perfiles laminados; un ejemplo es la 
sección 11, de uso común en trabes carril para grúas viajeras de poca capacidad de 
carga; la canal horizontal incrementa la resistencia ante cargas verticales, y capacita a la 
viga para resistir las fuerzas horizontales transversales que aparecen durante la 
operación de la grúa. 

La sección 12 es un perfil tubular laminado, rectangular o cuadrado. 



j 

Flexión 1 (Vigas sin pandeo lateral) 11 

4.3 ESTADOS LÍMITE 

4.3.1 Estados límite de servicio 

En el diseño de elementos en flexión se consideran los estados limite de servicio de 
deformaciones excesivas y de vibraciones, así como los propios de todas las estructuras 
de acero como, por ejemplo, el de corrosión. 

Al limitar las deformaciones producidas por cargas verticales se busca eliminar rellenos 
excesivos en pisos y evitar daños en elementos no estructurales, como los muros de 
tabique que, como son mucho más rígidos que las vigas que los soportan, no pueden 
seguir sus deformaciones sin agrietarse. 

Las vigas desempeñan también un papel de primera importancia en el control de los 
desplazamientos laterales de marcos rígidos, al grado de que para lograr que no 
sobrepasen límites admisibles suele ser más económico aumentar las dimensiones de 
las vigas que las de las columnas. 

Al controlar las vibraciones se busca, en la mayoría de los casos, la comodidad de los 
ocupantes de los edificios. Cuando las vigas soportan maquinaria o equipo de 
determinadas características sé trata también de evitar vibraciones que interfieran en su 
funcionamiento o que ocasionen solicitaciones excesivas, como puede suceder si el 
conjunto maquinaria-estructura de soporte entra en resonancia. También algunas 
actividades humanas pueden producir resonancia, por lo que este fenómeno ha de 
cuidarse en salones de baile y en otros locales en que las acciones tengan carácter 
periódico y repetitivo. 

Las vibraciones están relacionadas con las deformaciones producidas por carga vertical 
estática, pero dependen también, en buena parte, de las características dinámicas del 
sistema de piso. 

En referencias como la 4.1 a la 4.4 se incluyen requisitos generales correspondientes a 
estados límite de servicio, y se proporcionan guías para tenerlos en cuenta en el diseño. 
Las refs. 4.5 y 4.21 son resúmenes del estado del arte del problema. 

4.3.2 Estados límite de falla 

Si los elementos planos que componen las secciones tienen relaciones ancho/grueso 
reducidas, para las que el pandeo local no es crítico, y el patín comprimido está 
soportado lateralmente en forma continua, o en puntos suficientemente cercanos para 
que el pandeo lateral tampoco lo sea, los estados límite de falla corresponden al 
agotamiento de la resistencia por flexión, cortante o una combinación de ambos, y se 
presentan sin que la viga se salga del plano que ocupa inicialmente, en el que están 
aplicadas las cargas, y sin que se deformen sus secciones transversales. La falla se 

... 
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produce por exceso de flexión en el plano de carga, que origina la formación de un 
mecanismo con articulaciones plásticas, el agotamiento de la resistencia a la flexión en 
la sección crítica, en miembros que no admiten redistribución de momentos, la iniciación 
del flujo plástico en la sección crítica, o la plastificación del alma por cortante, o por 
flexión y cortante combinados. 

Las vigas que se flexionan alrededor de los ejes centroidales y principales de mayor 
inercia, y no cuentan con elementos exteriores que lo impidan, tienden a flexionarse 
lateralmente y retorcerse; el pandeo lateral por flexotorsión constituye el estado límite de 
falla. Es especialmente crítico cuando las secciones transversales tienen un momento 
de inercia alrededor del eje de flexión varias veces mayor que con respecto al otro eje 
centroídal y principal si, además, su resistencia a la torsión es baja. Por ello, el pandeo 
lateral por flexotorsión, que puede iniciarse en el intervalo elástico o fuera de él, suele 
ser más importante en las vigas de sección 1, sobre todo si son de gran peralte, que en 
las de sección rectangular hueca. El pandeo lateral por flexotorsión se estudia en el 
capítulo 5. 

Debe revisarse también la posibilidad de que almas o patines se pandeen localmente, 
pues este fenómeno, característico de secciones de paredes delgadas, puede 
ocasionar, por sí solo o en combinación con pandeo lateral, el agotamiento de la 
resistencia. 

El patín comprimido de las vigas se encuentra en condiciones parecidas a las columnas 
y, como éstas, tiende a pandearse, por torsión o por flexión alrededor de alguno de sus 
ejes centroidales y principales. 

El pandeo por torsión se evita conservando la relación ancho/grueso del patín debajo de 
los limites que se indican en el artículo 3.1 0.1.1. 

En los perfiles laminados el alma evita que el patín se pandee por flexión alrededor de 
su eje de menor inercia, pero si es demasiado esbelta, puede arrugarse y permitir esa 
forma de pandeo; las limitaciones del artículo 3.1 0.2.2.2 sobre la relación peralte/grueso 
de las almas de trabes anmadas tienen por objeto obtener una rigidez suficiente para 
evitarla. 

El pandeo por flexión lateral del patín, respecto a un eje alojado en el plano de las 
cargas, corresponde al pandeo lateral por flexotorsión que se mencionó arriba. 

También el alma puede pandearse localmente, por flexión, por cortante, o por una 
combinación de ambas solicitaciones, pues tanto los momentos flexionantes como las 
fuerzas cortantes producen compresiones, paralelas al eje longitudinal de la viga o 
inclinadas con respecto a él. 

El diseño de las vigas consiste en dimensionar sus secciones transversales para que 
resistan los momentos flexionantes que hay en ellas, teniendo en cuenta la posibilidad 
de fenómenos de pandeo local o lateral, la influencia de la fuerza cortante, y las 
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condiciones de trabajo que pueden originar, en ocasiones, fallas de tipo frágil o por 
fatiga. 

El comportamiento que lleva a la falla por formación de un mecanismo con articulaciones 
plásticas es el más deseable; asi, una viga de material dúctil alcanza su resistencia 
máxima; sin embargo, para que sea posible deben evitarse fallas prematuras de los 
tipos restantes. 

Al diseñar una viga se debe comprobar que se cumplen las condiciones necesarias para 
que su comportamiento sea dúctil, y se pospongan los problemas de inestabilidad hasta 
que se alcance la carga de colapso plástico, que sirve como base para el diseño; si no 
se cumplen esas condiciones se calcula la carga mínima de falla, correspondiente a la 
forma que sea crítica en cada caso particular. 

En algunas ocasiones el diseñador puede modificar el comportamiento de una viga 
seleccionando otro tipo de acero, cambiando las proporciones de las secciones 

' transversales o modificando el contraventeo lateral; cuando es así, la elección de la 
solución más adecuada está dictada por consideraciones económicas, estéticas y 
funcionales, y por las preferencias personales del proyectista, obtenidas a través de su 
experiencia en el diseño de otras estructuras semejantes. En la mayoría de los casos, 
sin embargo, no se puede lograr el comportamiento óptimo desde el punto de vista 
exclusivamente estructural, ya que hay requisitos de otros tipos que lo impiden. 
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PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-Q3.FRM 
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

BEAM FORCE$ AT LEVEL N2 IN FRAME 3D FRAME MOMENT 

.:"'Y OUTPUT OUTPUT MAJOR MAJOR MINOR MINOR 
b ID POINT MOMENT SHEAR MOMENT SHEAR 

CASE 1 END-I -62191.55 -36022.45 .00 .00 
1/4-PT 10765.24 -35154.91 .00 
1/2-PT 30278.55 -519.38 .00 
3/4-PT 9855.57 34116.16 .00 

END-J -60971.78 34983.69 .00 
24 CASE 2 END-I -33347.30 -22938.28 .00 .00 . 

1/4-PT 12977.50 -22256.64 .00 
1/2 -PT 21552.14 2184.99 .00 
3/4-PT 1880.63 26626.63 .00 

END-J -53402.63 27308.26 .00 
24 CASE 3 END-I 1331.04 -14597.74 .00 .00 

1/4-PT 30557.73 -13916.10 .00 
1/2-PT 22034.26 10525.53 .00 
3/4-PT -14735.36 34967.17 .00 

END-J -87116.73 35648.80 .00 
24 CASE 4 END-I -54494.56 -28024.39 .00 .00 

1/4 -PT 2256.78 -27342.76 .00 
1/2 -PT 21257.95 -2901.12 .00 
3/4 -PT 12012.98 21540.51 .00 

END-J -32843.74 22222.15 .00 
24 CASE 5 END-I ....:.8.9],]2. 90 -36364.94 .00 .00 

1/4 -PT -15323.46 -35683.30 .00 
1/2-PT 20775.83 -11241.67 .00 

1 3/4 -PT 28628.97 13199.97 .00 . 
END-J 870.36 13881.60 .00 

CASE 6 END-I -43920.93 -25481.34 .00 .00 
1/4 -PT 7617.14 -24799.70 .00 
1/2-PT 21405.05 -358.07 .00 
3/4-PT 6946.81 24083.57 .00 

END-J -43123.19 24765.20 .00 

AXIAL TORSIONAL 
FORCE MOMENT 

.00 . 01 

.00 -.19 

.00 .22 

.00 . 20 

.00 -. 21 

.00 .01 
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24 CASE 7 END-I 10573.63 2543.06 .00 .00 .00 -.19 
END-J -10279.44 .00 

24 CASE 8 END-I 45251.97 10883.60 .00 .00 .00 ~-• < 
END-J -43993.55 .00 

CASE 9 END-I -28374.34 -16568.73 .00 .00 .00 .00 
1/4-PT 4956.40 -15949.06 .00 
1/2-PT 13883.22 -209.40 .00 
3/4-PT 4454.12 15530.27 .00 

END-J -28018.10 16149.94 .00 
24 CASE10 END-I -16048.20 -9161.59 .00 .00 .00 .00 

1/4-PT 2733.06 -9161.59 .00 
1/2-PT 7744.31 -161.59 .00 
3/4- PT 2585.57 8838.41 .00 

END-J -15533.18 8838.41 .00 
24 CASEll END-I -11553.77 -6596.12 .00 .00 .00 .00 

1/4- PT 1968.27 -6596.12 .00 
1/2-PT 5575.91 -116.12 .00 
3/4-PT 1861.16 6363.88 .00 

END-J -11184.80 6363.88 .00 
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DISEÑO DE TRABE B24 DEL NIVEL N-2: 

Longitud (1): 9.00 m 
Sección propuesta: T -3 

H=700 mm 
B = 250 mm 
tp = 22 mm 
ta= 8 mm 

Utilizar acero A-36 fy=2530 kglcm' 

Propiedades geomémqs· 

A= 2(25*2.2) + (70-4.4)0.8 = 162.48 cm' 

lxx = (0.8(70-4.4)3)/12 + 2 :(25*2.2)(33.9)' + (25*2.2')112} 
Ixx = 18820+ 126457 
lxx = 145 277cm_,. 4 

. lyy = 2{(2.2*25 3)/12} +((70-4.'1)*0.8')1!2 
Iyy = 5729.16+ 2.8 
!vv = 5732 cm •• -- ' 

rx = (lxx/A)Y, 
rx = ( 1452771162.48)Y, 
rx = 29.90 cm. 

ry = (lyy/ A)Y, 
ry = (5732/l62.48)Y, 
ry = 5.94 cm. 

Sxx =lxx/e 
Sxx= 145277/35 =4151 cm' 

Zx = l. 14 * 4151 cm' 
Zx = 4732 cm' 

Syy = lyy/c 
Syy = 5732/!2.5 = 459 cm' 

Zy = 1.14 * 459 cm' 
Zy = 523 cm' 

H 

'{ 
1 e 

~-1 
1 ....,.._ __;,._~ 

' ¡' --r-

1~ J.. - -
1 +<, 1 .....,.; 

1 ' 
"1- ::tif' 

'f 
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J = (1/3) (2b * tp' + h • ta') 
J = (1/3) (2*25*2.23 + 70*0.8') 
J = 189.41 cm4 

Obtención de las relaciones ancho/grueso: 

a) en patines: 

bp/ 2tp = 25/(2*2.2) = 5.68 

b) en almas: 

d/ta = 65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 

Patines: 460/(fy)Y, = 9.15 

Almas: 3500/(fy)Yz = 69.58 

Como para patines: 

TIPO 2 

540/(fy)V, = 10.74 

5300/(fy)Yz = 105.37 

b/(2*tp) = 5.68 < 9.15 = 460/(fy)Yz -+ TIPO I 

y como para almas: 

d/ta = 82 < 105.37 = 5300/(fy)V, -+ TIPO 2 

Entonces la trabe es sección TIPO 2 

TIPO 3 

830/(fy)V, = 16.50 

8000/(fy)Y, = 159.05 

4 



La trabe 824 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la fórmula 
3.3.1 de las NTC tenemos: 

Resistencia a la flexión: 

Mr = Fr*Z*fy = Fr*Mp ................................................................. (3.3.1) 
Mp = Z*fy 
Mp = 4732*2530 = 11 971 960 kg-cm. 
Mp = 11 971 960 kg-cm * 1m 1 100 cm= 119 720 kg-m. 

Mr = 0.9* 119 720 = 107 748 kg-m. 

Resistencia al cortante: 

Vr = Vn*Fr .................................................................................... (3.3.21) 

Casos: 

a) Si hit < 1400(k/fy)Y, 

b) Si 1400(k/fy)Y, < hit < 1600(klfy)Y, 

e) Si 1600(klfy)Y, < hit < 2000(klfy)Y, 

d) Si 2000(klfy)Y, < hit 

hit= (70-4.4)/0.8 = 82 

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso: 

1600(klfy)Y, < hit < 2000(klfy)Y, 

71.12 < 82 < 88.9 sí cumple 
S 



Subcasos: 

el ) Estado límite de iniciación del pandeo del alma: 

Vol= {(922(fy*k)Y,)/(hlt)}Aa 

Aa = 70*0.8 =56 cm' 

Vol= {(922(2530*5)\;,)/(82)}56 = 70 819 kg. 

c2 ) Estado límite de falla por tensión diagonal: 

Vn2 = { (922(fy*k)Y,)/(hlt)* [ l-(0.87)/( l +(alh)')Y,]+ (0.5fy)/( 1 +(alh)')Y,} Aa 

Vn2 = {(922(2530*5)\1,)/(82)* [ 1-(0.87)/(1+(1200/65.6)')\f,] + 
(0.5*2530)/( 1 +c6f'b)')Y,} 56 

Vn2 = 7l 323 kg 

Resumiendo: 

Vol= 70 819 kg <= rige 

Vn2 = 71 323 kg 

Entonces: Vr= Vn Fr = 70 819 kg * 0.9 = 63 737 kg 

Vr=63737kg 

Comparación con elementos mecánicos actuantes va factorizados· 

Combinación de carga que rige 

Caso 5: 1.1 (CM+ CVr- Sx- 0.3Sy) 

Momento de diseño (Md): 
Md = 89 173 kg-m Md < Mr ok 

Momento resistente de la sección (Mr): 
Mr= 107 748 kg-m 6 



i 
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Cortante de diseño (Vd): 
Vd = 36 364 kgjrr' 

Cortante resistente de la sección (Vr): 
Vr = 63 737 kg.:)¡r 

Vd < Vr ok 

7 
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5 195 1445 315 92 -----40 
6 218 1734 410 106 48 
8 264 2312 678 142 - 71 

10 310 2661 1074 187 101 
12 356 3469 1626 243 139 

5 197 1445 391 105 51 
6 220 1734 502 121 61 
8 266 2312 804 159 66 

10 312 2891 1238 207 119 
12 358 3469 1834 265 161 

5 199 1445 445 114 80 
6 222 1734 567 131 71 
8 268 2312 893 171 98 

10 314 2891 1356 220 133 
12 380 3469 1985 279 •n 

5 202 1445 538 127 75 
6 225 1734 678 146 88 
8 271 2312 1049 189 119 

10 317 2891 1564 242 158 

SIMBOLOGIA 

= Momento de Inercia de la sección de acero (cm4/m). 

Ssup =Módulo de Sección de la sección de acero para la fibra superior (cm3/m). 

Sinf 

L 

1.-

2.-

3.-

4.-

5.-

6.-

=Módulo de Sección de la sección de acero para la fibra infenor (cm3/m). 

= Peso propio de la lámina y el concreto (kglm2). 

=Cortante (kg). 

= Momento de Inercia de la Sección Compuesta (cm4). 

= Módulo de Sección de la sección compuesta para la fibra superior de la 
losa (cm3). 

= Módulo de Sección de la s~cción compuesta para la fibra inferior de la 
losa (cm3). 

=Espesor de la losa de c,creto sobre las crestas (cm). 

=Separación entre apoyos (m). 

NOTAS: 

Para el cálculo de las ¡Írop1edades de la secc1ón compuesta se consideró 
concreto normal: Peso Volumétrico = 2300 kg/m3 y f'c = 200 kg/cm2. 
La sobrecarga mostrada en las tablas está basada en las condiciones de 
un claro simplemente apoy¡:¡do, actuando la lámina como refuerzo positivo. 
Máximo claro sin apuntalamiento temporal de acuerdo a las 
recomendaciones del Sieel Deck lnstitute (SDI), y estará limitada por la 
deflexión de U180, pero sin exceder de 1.9 cm. 
Cnterios y métodos de diseño de acuerdo a la última edición del "Manual 
de Miembros Estructurales de Acero Rolado en Frío", editado por el 
American lron and Steellnst1tute, 1986. 
Lámina galvanizada de acuerdo a la norma ASTM A-446 grado ·s· 
(Fy=37 KSI). 
Esfuerzo máximo de trabajo del acero: 1,560 kg/cm2. 
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1.80 -~~ --.ll...1346 1631 2305 3498 
_._ ·-.-~.:.:.: -~~-= ~:. ~gg -;: .. , 1053 1280 1951 . 3113 

836 1020 ·--:-1567~ .:,2798 
·~ 2.40·~:.:- 672 --822- -1274 ''2535 

"'•::..-:: ... 2.60 ~543 ~,.asa ··--. : 1047 2210 '•• 
2.80 442 . 'C:::546 _..,,¡ .. 866 1857 
3.00 ·-::~~~ ~- ~: -·-448 ,-:· -· 721 1571 
3.20 ....• 367 601 1338 
3.40 237 :_:.g:. 503 1145 
3.60 ,;;· 190 '420 983 
3.80 . 151 197 350 845 
4.00 - _156 290 728 
4.20 -'""'"' 238 627 

·-· 4.40 194 540 
155 464 

'··"'' 
.. 397 -_, :-.-,·-. 

!514 2046 3111 
2.20 1116 1352 1835 2316 2795 
2.40 907 1101 1597 2097 2532 
2.60 744 906 1321 ..,.1884 2310 
2.80 614 751 1102 1582 2119 
3.00 510 625 926 1338 1874 
3.20 __ .::.....424 --·: 523 782 1138 1604 
3.40 353 438 ... .. 662 972 1380 
3.60 294 367 562 833 1192 
3.80 243 307 477 716 1033 
4.00 200 255 404 616 897 
4.20 163 211 342 529 781 
4.40 131 173 288 455 679 
4.60 103 139 241 389 591 
4.80 110 199 332 514 

1512 3109 
1354 2794 

2.40 1005 1223 1659 2531 
2.60 909 1089 1510 1910 2308 
2.80 756 908 1292 1751 2118 
3.00 633 763 1091 1530 1953 
3.20 532 643 926 1307 1797 
3.40 449 545 790 1122 1551 
3.60 379 462 676 967 1344 
3.80 320 392 579 835 1170 
4.00 269 332 496 723 1021 
4.20 225 280 425 627 892 
440 188 236 364 543 781 
4 60 155 197 310 470 684 
4 80 163 263 406 599 

18 1.80 1404 1702 3491 
2.00 1243 1509 2041 3106 
2.20 1112 1351 1831 2311 2791 
2.40 1002 1220 1656 2092 2528 
2.60 910 1109 1507 _1907 2305 
2.80 830 1014 1380 1748 2115 
3.00 761 931 1270 1610 1950 
3.20 701 847 1174 1490 1805 
3.40 584 725 1014 1384 1678 
3.60 492 620 875 1204 1564 
3.80 418 527 757 1049 1417 
4.00 359 452 857 915 1244 
4.20 - .310 390 571 801 1094 
4.40 269 340 702 965 
4.60 236 294 852 
4.80 204 252 753 

172 665 

NOTA: 

Los valores sombreados requieren apuntalamiento temporal al centro del claro. 
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\~' 

Perfil 
Laminado 

W410X39 

W16X26 

b = 140 

t = 8,8 

d = 39!'1 

W360X33 

W14X22 

IJ = 127 

t = fl.5 

d = 349 

W310X39 

W12X26 

IJ = 165 

t = 9.7 

d = 310 

b, 
(mm) 

2 000 

1 660 

1 300 

!'150 

600 

1 980 

1 820 

1 270 

910 

550 

2 020 

1 840 

1 260 

880 

500 

Sección c~m 
Resistenclaa F11ctorlu 

M,. (k N m) 

--·----····--- --
Ullltl Sección no Compuesta -... --' 
.~l~w Datos del Condición no Arriostrada 

1, s, 
Perfil M,' ~N L' M' 

par• 106nun' 10'mm' L'mm r 

100% 75% 50%' 100% 
Laminado m mm kNm 

380 

380 

:l39 

318 

285 

296 

286 

2li6 

245 

21il 

318 

297 

275 

252 

226 

359 

342 

325 

301 

269 

276 

270 

253 

233 

205 

298 

280 

261 

242 

215 

332 1 330 

317 1 090 

298 882 

275 630 

248 398 

252 1 130 

248 1 070 

233 842 

213 603 

18il 365 

271 1 330 

.257 1 090 

243 a3!i 
225 683 

201 ~31 

425 1 040 M, 197 2 000 193 6 000 55 2 

409 1 030 V, 448 3 000 155 17 000 44 1 
387 1 010 '-u 1 860 4 000 105 6 000 36 6 

356 989 t, 127 4 500 86.7 9 000 31 3 

310 946 S, 634 5 000 73 1 10 000 27.4 

300 il07 M, 146 2 000 139 5 500 43 2 

280 707 V, 361 3 000 108 6 000 38 1 

27·1 78·1 l. u 1 720 4 000 70.3 7 000 30 8 

252 764 1, 82.7 4 500 58.4 8 000 26 9 
216 727 S, 474 5 000 49 7 

297 898 M, 165 3 000 153 6 600 69 1 
20[! 687 V, 320 4 000 130 7 000 62 2 

267 871 L. 2 440 5 000 103 ?PO O 56.6 

242 845 
' 

1, 85.1 5 500 88.5 8 000 51.6 
202 798 S, 549 6 000 77.7 8 500 47 6 ·------ ---

Tabla obtenida del libro "Cornposite floor Syslems" de E.Y.L Chien y J.K Rilchie 
Ed Canadian lnslrlute of Steel Conslnrclion 
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a) Viga no compues fa u) Viga compues fa 

Fig 3.6.4 Comparación de vigas deformadas, con y sin acción 
compuesta. 
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u) Interacción Parcial : .. 
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Fig 3.6.5 Distrlbucio11es de deformaciones en vigas 
e o ""' p u~ -s·\·c, s 
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a) Seccion tr:ll1sversal b) Deformaciones 
umranas 

e) Esfuerzos y fuerz:J.S 
equ1 vaientes 

Fig. 3 .6.6 Defornaciones uniranas y esfuerzos cuando la seccióf! desarrolla su 
restsren~ta maXH:1a. Id eje neutro plistico está denrro de la losa de concreto) 

Bloque de comprestóo en d concreto: e= f''c..jl::¡*be 

La ti.te::za de tenstón en la v¡ga : 

Además: e= T 

~ t"c * a * be= At • fy 

Despejando "a": 
a = (At*fy)/(be*f'c) 

Momenro resistente nominal: l 
Mn = Cd1 = Td1 

De la figura: 

d1 = d/2 +(te - a/2) 

~ Mn = Td1 = At''t'v ld/2 +te -a/2l 
14 



,1 

w=a(CNf+CV) 

E:~ donde: 
l = c!.aro 
w = c:rrgn. líne:ll 
a = ancho tributario 
Q.( = Carga muerta 
CV = C:u-ga viva má:mna 

w = 3.o e 42&-;-"'"O}kg!rrr 

w=2010kglm 

Momento máximo· 
!'vlm:i..-.: = wi=/8 
Mmix = 2 0!0 *12'/3 
"-lmáx = 36!80 kg-m 

'vfome:Jto de di;e:io· 
:V[d; i .-P)6 1 SO kg-m 
Me= so 652 kg-m 

e' r 
,'~V 

, r 

}' 1 
r:.ccc ... ...-.-ccc~cCv 
A ~ 

L '".!....:::," 

Pe:iil propue;co: \V21X.L! ¡IR 533X65.3 kgim). 

Area del perfil (.At); 83.9 -:m' 

d = 525 mm 
b=l65mm 
rp = 11.4 mm 
ta = 8.9 mm 

Unl1zar: Acero A-36 fy=2530 k:;¡cm' 

hita= 52 5 cm/0.89 crr = 58.9 < 5366i(f'¡W: = 5366/(2530):/: = 1·06. 7 o k 

--7 Distribución de esfuer-Zos en secctones compuestas completamente plastificadas: 

Determinación del ancho efectivo" be : 

a) 2*1/8 = 2*( 1200/8) = 300 cm 
b) 2*s/2 = 2*(300/2) = 300 cm· 
e) Distancia al borde d~ 'osa 
d) 2*8e = 2*8*9 cm= l-\-1 cm ~ rige 

-
i 
1 

15 



f*c = 0.3*:250 = 200 kg/cm= 

t"c = [1.05- (f*c/!250)]f*c = [1.05- (200/!250)]200 =liS kg/cm= 

f"c = 178 kg/cmz > 0.85 f*c = 170 kg!cm: 

Peralte del bloque de compresión en la l{)sa: 

a= (At*ry)/(be*t"c) 
a= (33.9*:2530)/(144*170) = 3.67 cm < 9·.0cm 

Entonces el eje neurrC' piásnco esui en la losa 'ie concre:o. 

!'vlomento resistente romiml: 

Mn = At*ry [d/:2 ;- tc-{a/2)] ' ; 

Mn = 33.9*2530 [(52.5,2)..,. 9-(8.67/2)] 

Mn = 6 562 234 kg- cm 

Mn = 6 562 234 kg- cm (lm/IOOcm) = 65 622 kg-m 

o-~" 
~\,_::. ""~ ><" Mn = 65 622 kg- cm > Md= 50 652 kg-m o k 

16 



\__ 

\ 
'. 

r----~L-~--~ 

d 

-'---- 1.__ __ ___,1 

b 
1 

a) SecciÓn transverso! b) Esfuerzos y fuerzas egulvolenles 

Fig 3.6.7 caso en que el eje neutro plástico (ENP) está 
e~ pat1n de la ~iga de acero ~ 
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z •. J.lí el pandeo lateral no es critico en ningún caso. 

Tipo 2 Tipo 1 

Piq 3.3.1 Relaciones momento-deflexión para vigas de diversos 
tipos. El pandeo lateral no es critico. 

147 



. Mp en Se cs. tipo 1 y 2 
-My en Secs. tipo 3 

A ._..E c. 3.3.9 o 3.3.10 
¡· (Secs. tipo 1 o 4) 
1 >c----t--Ec. 3.3.7 en Secs. tipo 1 y 2 

2 ~1-----"'-----"---1 Ec. 3.3.19. en Secs.llpo 3y4 
3"MP en Secs. lipa 1 y 

~ M y en Secs.lipo 3 1 
1 

Follo por 1 
pandeo 1 
local 

Diseño plástico _ 

Follo por .... 
pandeo lo le rol 

Lp Lu Lr 

~-V~ig::_o~s_11_v_.ig._o~s_in_l_er_m_e_d~io_s_+-~V~ig:.....o_s_e_sb_e_l71o_s _ ___, l._ 
· robustos Pandeo lateral PnnrlP.oloterol elástico ~ -

Pandeo lo col ineiÓs tic o 
(no hoy pandeo 

lateral) 

L 

Fig 3.3.5 Resistencia al pandeo lateral de vigas de diverst 
longitudes. 

286 



\. 

.. 
MR Secs. , Secs. t.. 

1--~--~-r--~----+-~~.•~--

t lpo 1 o 2 A tipo 3 ~ 
1-----~~ Secs. tipo 4 

1-------t----~B 

540/JfY 8301../Fy 

5300/..fFY 8000/ ~ 

lb/t)potines 

lh/t) olmo 

ng 3.3.2 Momentos resistentes de diseño de vigas con secciones 
tipo 3. El pandeo lateral no ~s critico. 
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KL/r es la n'larión dr cshrltoz elmiva máxima de la co
lumna y IKI./r), el \'alor de la relación de csheltez que 
!'lf'PBTB I•IS ir1trn·alo" rlf' pandeo t>lástico r- inelástico. 

D rs el diámetro exlPrior del tuho y T el grueso de la 
parNI~ los dO! e-n lu n1i~ma uni,la,l fle lon~itud; F R = 
O.iO. 

~.2.2.2 E.tado límite dr pandeo local 'ii:C:.C$ .\1 ~<> '-j 3.2.2.1 F.•tados limito d• pan.lo•u 1"'' flexoto..,ión o por 

Cuando la ~f"Cción tran~\(·r~al ñr la r:olurnna e.c tipo 4. 
la rrsi~trncia tfr diseño He Cf" •1«-termina. cualquiera que 
.!tf'a la forr1a dt· la ~('rcif)n, rumu ~ÍJ!U": 

Si XL/r ~ (KL/r)~ R • 
< 

(ll/r)* 
< ' "o 1 .;QF:, y 

20 120 n!H/ 

(KL/r)" •, r. (3.2.4) 

(3.2.5) 

En mit>mbros de SE"CC"ÍÓn transversal H o rectan~lar 

hueca. loq valort::s de H .. obtenidos con las ~- 3.2.4 y 
3.2.5 no deben st-r mayores que los obtenido~ con la ec. 
3.2.1 multiplic:ulos por Pl fartor Q. 

El área At y r.l nrHo de giro r de las I"Cs. 3.2.4 y 
3.2.5 .son los de la seccil-10 transversal total. 

Q e~ un fador Ot• pandPo local dado Jl"' : 

Q~ y Q~ ~e ralrulan como S<' indir<' en 2.:t6: Q~ corres
ponde al rlt>mrnto plano nn ati~ado que tit·ne la mayor 
relación h/t. En ,.,.ccionp~ formada~ P'(cluc:ivamente por 
('l<>nwntos plannc: atie.sarlo~ O~ !=-e toma igual a la unidad. 
~ Pn secciorn• .. formada.o t•xclusivamente por elementos 
planos no ati•· .. <.Hln.s Q., ... r tQma igual a la unidad. 

Columnas tuhularf":o rlr .sP.rrión transn•rsal circular. 

La rf"~istrm ia rle diseño de columnas de sección tmru
\er ... al circular hu~ de part•des dei2"arlas, sometidas a 
compr~ión axial, que no satisfacen loe; requisitos del 
inciso 2.:1.2. rwru cuya n·lación diámf"tro/grueso de pare
rle5 no excrdr <l1· 914 000/F,. es iJrual al mPnor de los 
valores proporcionados por le ecs. 3.2.4 y 3.2.5, con Q = 
1.0, y por la expresión: 

R • e ( 
77 300 

-.¡:¡-

torsión. 

En miembrO!'! comprimirlos rlr ~'('CWn tr&n!5Vf'T58.l COn 
uno o ningún eje rlf' simetría. tales COmQ án,zulos y t~. 
o con do~ ~jes d~ simetría pt"ro muy haja ri~itin tor:,io
nal, como la· 5e'N:ioneos ~n forma 1lc cruz y la! fom1adas 
por placas muy df'l~ada.<~~. puetie !'"l:r nt>N"SBrio TI'\ i~r los 

estados límite d~ panrleo por n~xotorsión o por tonión. 
Los proce-dimientos para hacer la r,., isión no se incluyen 
en esta!' normas. 

3.:{ MiC"ml.rru en jf,.%iún (viga, y trabe! arrru:ulDJ) 

&ta sección es aplicable- a vi~as laminadas y a trabe'!'~ 

formadas por placas soldadas, de sección I o en cajón, 
con dos t•jf"':' de sim<>tria. car~ada~ .-n uno de los plano!" 
de simetria. y a canal("'S con la." r;ar<.::as ~ituadas en un 
plano paralelo al alma que pa!'él por el centro de tonlión, 
o re.s:tringidas contra la rotación :llrt-rl,.clor del eje longi
tudinal en la! secciont"S en las que están aplicada!= lac; r.ar
~as y en los apoyos. También <'S aplicable a barra!:; 1lr· 
oc:ecchln transvercal maciza, circular, cuadrada o rrctan· 
~ular. e::Has últimas flexionada!'1 .. drrrl~>dor de su ejf' de 

mf'nnr momento dt• inercia. y ll hanac: dE" secciún tr3n!O

ver~al circular huPca. Todos los E"lf'mentos mencirmados 
trabajan principalmf"nle en flexión, producida por C3T· 

gas tran~ver!'alrs o por momentos aplicados en sus ex

tremoc: la nf'~iún e:~ pre!enta. ca!'i cit>mpre, arompañada 
por fuerza, cortante-<=. 

~.~. l E•tados límite 

F.n el ñio:.<'ño rlr mie-mhros en flexión debt-n ron~iilcrarse 
los e~tarlo.-. límit~ df" falla siguie-nt~: 

F' orr:nación d_~ ~!:'~·anism~ -~~~~ic-ulacinnes _plás· 
ticas. 

Af!:olamiento de la rE-Sistencia a la flexión en In sección 
crítica!_.El_~~~mJaoo; que n~-~-1_~ite!'l redistribución de 
momentos. 

Iniciación del flujo plástico en la srcción crítica. 

Pandeo local del patín comprimido. 

Pandeo local del alma, produci<lo por flPXión. 

Pl"~ficación del alma por· cort~ntc. 

150 
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Pand,.., local dd alma por cortante. 

T enaión diagonal en d alma. 

Pandeo lateral por flexotorsión. 

Flexión y fuerza cortante combinados. 

Otraa lonn05 de pandeo dd alma, producidaa por fuer· 

zas transversales. 

Fatiga. 

Ad•mó•, deben considerarse también estados limile de 
aervicio, de deformaciones y de vibraciones acesivu. 

3 .. l.2 Hct~islencia de diseño en flexión. 

La re-sistencia de diseño en flexión, Ma, de una viga 
o trabe de eje recto y sección transveraal constante ee 
determina como se indica rn los inci&OS siguientes. 

3.3.2.1 Miembros soportados lateralmente_ (L :;:; L,.) 

Cuando c-1 sistema de pi.w proporciona soporte lateral 
al patín superior de las vigas., debe teneree en cuenta que 
en algunos tramos el pati_n comprimido es el inferior. 
Este punto purde ser de especial importancia en diseño 
sísmico. 

La __!_~~istenc~~ -~~-~~~~~-~~--~i.t:~~!~ ~-f!~_Ó_!l~ 
patín comprimirlo estB ~portado lateralmente en forma 
CC?!Jlinu~, o está provisto de soporte& laterales con separa~ 
ciones L no mayores que L, es igual a: 

a) Para secciones tipo _1_~ __ 2:____ 

J\!a = FaZF, =Fa M. (3.3.1) 

L es la distan(;ia entre puntos del patín comprimido de 
una viga soportados lateralmente. 

L. es la longitud máxima no soportada lateralmente pa· 
ra la que el miembro puede desarrollar todavía e1 mo. 
mento plástico Mp; no se exige capacidad de rotación. 
Se calcula con alguna de la. ecuaciones 3.3.13, 3.3.15 o 
3.3.17. 

Puede utiliza.,., la teoria pláatica cuando laa aeccionea 
aon tipo 1 y .la distancia entre punteo del patin compri• 

·do soportados laleralmente no ""cede de L,. en ZODaa 

ae formación de articulaciones plásticaa aaociadaa con el 
mecanismo de colapso. 

L. ,. la longitud máxima no soportada lateralmente 
para la que el miembro puede desarrollar todam el ,_. 
mento pláltico M., y conservarlo durante laa rotacion .. 
n"""""'Í05 para la formación dd mecanismo de colapoo. 

Se calcula mm o sigue: 

Secciones l. 

L • p 

253 000 + 155 000 (M1/M) 

F 
y 

Secciones rectangulares,_ macizas o en cajón.. 

r 
y 

(3.3.2) 

211 000 r 
L • 

p 

352 000 + 211 000 (M 1/M ) 

F 
r ~ ---,;,..--t 
1 F

1 1 
(3.3.3) 

En la región adyacente a la última articulación plásti~ 
y en zonas que se conserven en el intervalo elástico al (or· 
mane el mecanismo de colapso, la separación entre pun· 
tos no aoportados laleralmente dehe !Or tal que ae cum· 
plan loo requiaitos de la cláusula ,3.3.2.2 en vig05 y de la 
sección 3.4 en columnas. 

En las expresiones anteriores, 

Mp . = momento plástico resistente del miembro en es. 
tudio. 

M1 = el menor de los momentos en los extremos del 
tramo no soportado lateralmente. 

r7 = radio de giro alrededor del eje de menor mo
mento de inercia. 

El cociente M1/M, es positivo· cuando el aegmento de 
viga entre puntos soportados lateralmente oe fiexiol)& en 
cu"atura dohlf', y ncgati"·o cuando lo hace en Clll'Vatura 
aimple. 

El patin comprimido debe soporta...., lateralmente en 
todas laa oecciones en que aparezcan articulaciones pláo. 
tic8a aaociadaa con d mecanismo de colapliO. 

b) Para aecciones tipo 3 : 

Ma = FaSF7 = FaM7 (3.3.4) 

S .. d módulo de !ección elástico dd miembro en n .. 
1<!ón y M7 = SF7 es el momento correspondiente a iA 
inlciar.ión de la fiuencia en la aección en consideración.. 

1 
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En secciones l o H flexionadas alrededor de cualquiera 
de sus ejes ""ntroidaleo y principales puede toma...., un 
valor de MR comp..,ndido entre F R M, y F R M. calcu· 
lado por interpolación lineil( teruendo en cuenta que ~ 
valo~ corresj,on-;¡eñ;-Tcs~ivamente! a relaciones an· 
cho/grur:so de los patines de 

830/ fF' y 540/fF:. y "y ~ y 

Si la Uniún es alrededor del eje de mayor momento de 
im·rcia ~ comprobará que la relación ancho/grueMt del 
alma no excede de la que corresponde al valor calculado 
de Mn. para lo que se interpolará linealmente entre las 
relaciones 

8000/~ y 5000/~ '{ "y - y 

corre!pondientes a F R M7 y F R M"' respectivamente. 

No hay limites en la longitud sin soporte lateraL en 
secciones tipo 1, 2 o 3, cUando la sección transversal e~ 
drcular o cuadrada, hueca o R'UlCiza. o cuando la viga., 
cualquiera que sea la forma de su sección transve~ se 
flexiona alrededor df'l ~je de menor momento de inercia. 
Por consiguiente, en estos casos la resistencia de diseño se 
determina con las ecuacione~ 3.3.1 o 3.3.4. 

(') Para seccio_~~~P~~ 

Cuando tanto el alma corno el patín comprimido co
rre~ponden al tipo 4, de aC"uerdo con 2.3.1, el valor de Mu. 
Sf' drtt-rmina con los crilr1 io~ para diseil()d{' reriile! de 

l.ími~~ _dt·fg;~~ .. ??_b~~o~ "" ~~io. __ ---

Cuando los patines cumplan los requisitos de las sec
ciom:s tipo 1, 2 o ::\, y las almas ~r.an t!po 4, el \·alor de 
:\TR se obtendrá de acuerdo con el inciso 4.5.8 de estas 
normas. 

f.uamlo IM almas cumplen los requisito! de las seccio· 
n{'s tipo 1, 2 o 3, y los patines son tipo 4, 5f' distinguen 
dos casos: 

l. Si el patín comprimido está formado por elemen
to!; planos no ati~dos, 

(3.3.5) 

Q, se define en 2~.6. 

2. Si t-1 patín comprimido está (onnado por elementO! 
planos atiesado!, 

Ma = FaS.F, (3.3.6) 

sft módulo de sccr.ión electivo del elemento, se calcula 
con el ancho electivo del patín comprimido, detenninado 
rle acuerdo con 2.3.6, en , ..... del ancho total El módulo do 
oceclóo de perflleo simétricos respecto al eje de Besión 
puede ealculane, con..,rvadoramente, utilizando el mioma 
ancho efectivo en el patín en tensión. 

Si •1 valor de Ma colculado con alguna de laa ecuacio
nes 3.3.5 o 3.3.6 es mayor que el dado por la ec. 3.3.4, 
éste será el momento re~istentr del elemento. 

En las expresiones anteriores, 

Fa = 0.90 

Z = módulo de sección plástico. 

5 = módulo de sección rlástico. 

S, = módulo de sccdón elástir:o efectivo. 

MP = ZF,. = momento plástico r~i.stente de la !ección. 

M,. = SF, = momento corre!'pondiente a la aparición 
del esfuerzo de fluencia en la sección (sin -con
siderar ~fuerzas residuales). 

F, = EsfuC"rzo de fluencia. 

3.3.2.2 Miembros no !oportadO!II lateralm,.nte 

(L>L.). 

La r~istrncia de c-li!'rf1o ,¡e miembros en flexión cuyo 
patín comprimido está rrovislo tlc soportes laterales con 
sepnraciones mayo re:!! que Lu, e:- igual a: 

a) Para secciones tipo 1 o 2 con dos ejes de simet.ria, 
fle.,ionadas alrededor del eje de mayor momento 
de inercia: 

M 
u 

pero no mayor que F R M. 

(2/3) M , 
p 

0.28 K 
-.,..,--........_P ) ' 

M u 

(3.3.7) 

IL • F M 
·11. R u (3.3.8) 
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. En vigas d• .. cción transv•rsal 1 o H, laminadas o he- . 
chas con tñ:o placall soldadas, M., momento r<&iotente no
minal de la aección, cuando el pandeo lateral ae inicia en 
el intervalo elástico, ea igoal a: 

M • 
" 

• 11E .Jr 
CL Y 

...!._ J El CJ + ( 11E ) 2¡ -; 
CI.. y L y a 

J 
2.6 + 

1 

(~)'ca] (3.3.9) 

En aeccionea 1 o H laminadas o hechas con placa.s, de 
dimensiones semrjantr:s a las laminadas, puede tomarse: 

M = (1/C) f M2
1 

+ M2
2 u fe.· c. 

(3.3.10) 

donde: 

Mc.l • EAt (3.3.11) 

(L/r } 
y 

Mc2 ~ 
4. 7 EAd (3.3.12) 

(L/r )' 
y 

En las ecuaciQnes anteriores F R es el factor de resis
tencia, que vale 0.90. A y d son el área total y •l peralte 
de la sección considerada, 17 y r~ su momento de inercia 
y radjo de giro rcspeclo al eje de simetría situado en el 
plano del alma, t el grucro dr patín comprimido, L la 
separación entre puntos de ese patin fijos lateralme:at.e,. J 
y C. las constantc-5 1l(' torsión de Saint Venant y por ala· 
beo de la sección y e, que puede tomane conservadora· 
mente igual a la unidad, está dado por: 

e = 0.60 + 0.4{) M ,¡M, para tramos que ae llaionan 
en curvatura aimple 

e = 0.60 - O.oiO M1fM, pero no menor que 0.4, para 
tramos que eé fiexioDaD en 
curvatura doble 

e= 1.0 cuando el momento fle::Donan· 
te en cualquier aec:ción den· 
tro del tramo no aoportado la. 
teralmmte ea mayor que M., 
O cuando el paliD DO ealá ID

portado lateralma.!.• de ""'" 
nera efectiva en ano de loo 
t:manos del tramo 

M1 y M2 aon, re&J>"'Iivamente, el menor y el mayor de 
los momentos en los extremos del tramo en estudio, loma· 
dos en valor absoluto. 

En miembros de aección traruversal en cajón (rectan· 
guiar hueca) ae toma C. = O • 

L. ea la longitud máxima no soporta<la lateralmente 
para la que el miembro puede desarrollar todavía el mo
mento plástico M. (no se exige capacidad de rotación), 
y L, la longitud que separa los intervalos d• aplicación 
de las ecs. 3.3.7 y 3.3.8 (la ec. :1.3.7 .. válida para 

L < L, y la 3.3.8 para L > L,). 

L. y L, se calculan con las exprcsionOll siguientes: 

Miembros de aección transversal 1: 

L 
u 

L 
r 

-{2~ 
X 

u 

- rz~ 
X r 

{f{f ll ~ . 1 (3.3.13) 
+ r + x' 

u 

.fEC;' 1 V GJ ..¡I + 
4t + x, • 1 (3.3.14) 

r 

E ea el módulo de elasticidad del acero y G su módulo 
de elasticidad al esfuerzo cortante; se tomarán iguales a 
2 040 000 kg/cm1 y 784 000 kg/cm 2, m;pectivamente. 

En las ecuaciones anteriores, 

ZF ff. z; rr;-o 
X • 4.293 C _.zCJ -,• • J.220 X • X •,! C _:t._/ f! 

u y r r 3 GJ l' Iy 

En secciones 1 laminadas o hechas con placas soldadas, 
de proporciones semejantes a las laminadas. pueden uti
hzarse las expresiones simplificadas 

6.55 ~~l+4l+x!' • L - X t u 
u 

(3.3.15) 

6.55 ~JI+ 41 + x;' 
1 

Lr • X t r 

(U.16) 

donde 

' p 
:r

8 
• 7.7 e e~ )1 -f • 3.22 x •• x. •. 2.4 e e~.>' -f 
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. d es d ~ralte de la ...,dún y t d grueoo de patln com· 

primido. 

Miemhros de sección traru.,·cnal rectangular, ~ o 
hueca: 

E - ) L. = 0.91 CZF, "I,J (3.3.17 

l., = 2.92 dF, "l,J = 3.22 L, (3.3.18) 

b) Para secciones tipo 3 o 4 con dos ejea de simetría 
y para canales en las que está impedida la rota· 
ción alrededor del eje longitudinal, flexionadas- al. 
rededor del eje de mayor momento de inercia: 

Si M.,< ! M,. 

0.28 M 

M 
u 

) (3.3.19) 

peto no maynr que F R M,. para secciones tipo 3 ni que el 
valor dado por la ec. 3.3.5 o 3.3.6 cuando las almas cum· 
plen los requisitos de lu!- mcione:s 1, 2 o 3 y los patines 
son tipo 4. 

. 2 S• M.> "3M., 

IL ~ F M 
-~ - R u (3.3.20) 

Mu se C3lcula con la ce. 3.:t'J o, cuando sean aplica
bles, pueden utilizarse las t•cs. :1.~.10 a 3.3.12. Estas tres 
l'cuacion~ pueden empJ,.arse también para las canales, ha
cirndo en ellas 1~z = O. 

Los limites de aplicación de las diversa!i= ccuacione! se 

rletcnninan también con las ecs. 3.3.13 a 3.3.18, pero al 
calcular X, y X, y al oplicor las ces. 3.3.17 y 3.3.18 a 

miembroa de alma múlüple, como lu aeccionea m cajáD) 
de vigll5 y trabes de aección traua, ... ....I con dos ejes de 
simetría. !Ometidu a fuerzas cortantes alojadas ea uno 
de los plauoa de simetría, que coincide coa el alma cuan· 
do ésta es única o es paralelo a ellas eu miembro~~ con 
más de un alma, cuando el diseño queda repdo por aJ. 
guno de loa estados limite do resistencia al cortante. 

· La railtencia de diseño al COI'Ia!!.~ de...llll&_'rigll__ 
o trabe de eje recto y sección tran!IVenal const.aDte, de 
sección _1 «; ~ -:u_ ~j~n es, 

(3.3.21) 

F R = 0.90 y V N el la resistencia nominal, que :oe de
termina como ae indica a continuación. 

Al evaluar VN se tendrá en cut>nta si la serción tiene 
una o mú almas. 

a) Si • 0.66 F A 
y a 

(J.3.22) 

El alma falla por cortante en tl intervalo de endureci
miento por deform01ción. 

b) 51 t400 ,1 ,• < 
1 

•
h "' 1600/ Fk • V ... 922 fFik A 

N h/t • 
1 

(3.3.23) 

La faUa es por _¡>l~tiric~~ó.." del alma por cortante. 

e) Si 

mirmbroa de sección tran5\'ersal rectangular hueca debe ~ considera lb dos caeo!: 
~ustituirse Z por S. 

Cuando los patines cumplen los requisitO! de las sec· 
rion,., tipo l. 2 o ~ y la~ almas son tipo 4, el momento 
rl"sistente de diseño no debe excedf"r t"l valor obtenido de 
acuerdo con el inCi!O 4.5.8 de estas nurmas. 

En miembros de sccdún transversal en cajón (rectan· 
guiar hueca) se toma C, = O. 

3.3.3 Resistencia de_ dise~~-~1 cortant~ 

Este artículo se aplica al alma (o almaa, en d cuo de 

el) Estado limite de iniciación dd pandeo del alma 

V • 
N 

922 {FYk 
h/c 

A 
a (3.3.24) 

c2) Estado límitr de falla por tensión diagonal 

921 .¡ry-
vll • l h/c 0 - 0.870 ) 

.JI+(a/h) 2 

0.50 F 
+ 1 A 

.Jí+(a/h) 2 
• 

(3.3.25) 
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di Si 2000 J : , < 
y 

ae consideran dos casos: 

h 
t 

di) [stado limite de iniciación del pandeo del alma 

V • 
N 

Sl:5 000 k 
(h/t) 2 A 

a 
(3.3.26) 

d2) Estado límitr- de falla por tensión diagonal 

[ 1 84 5 000 k 

(h/ t) ' 
(1 - 0.1'70 ) 

~l+(o/h) 1 

0.50 F 
+ ) A 
~1+(•/h)' • 

{3.3.27) 

Para podor tomar como estado límite la falla por ten· 
sión diagonal ( ecs. 3.3.25 y 3.3.2i) la sección debe tener 
una M»la al~a (secciones 1 laminadas o formadas por pla· 
cas) y e.c;tar reforzada cnn atiesadore~ tran~versales, di
señados de acuerdo con el inciso 4.5. 7. 

En las expresiones anteriores A. ('5 el área del alma, 
igual al producto de Hl grueso, t, por el peralte total de 
la sección, d; h es rl pt"raltr- dd alma (distancia libre 
entre patinrs); "a" la separación entre atil"SarlnR"S tran&
versales. y k un cneficientc sin dimen~iones, qne se calcu· 
la con lu ce. 3.:~.28. d, h y t ~ loman en cm, y VN se 
obtiene <"n kJ;. Cuando la sección tiene dos o más aJ.mas. 
Aa es la :,111na de las áreas de tudas f'llas. 

k- 5.0 + P.3.28) 

k se toma igual a 5.0 cuandc la relación a/h es mayor 
que 3.0 o que [260/{h/t) ) 2, y cuando no se emplean 
atiesadoros. En almas no atiesadas .. _h/t __ n_o_ debe e>:ceder 
de 260. 

3.3.4 Flexión y cortante combinado~ 

Cuando &e n~~itan ati~adores transveraales y d. c::o-
) ciento Vo/Mo está comprenmdo ealle loo limites 

cleben aatislacer las tres condiciones aiguiontes: 

0.727 1.0 

Ma es la resistencia de diseño en flexión, colculada de 
acuerdo con el inciso 3~1.2.1 o 3.3.2.2, V R la resistencia 
de diaeDo al cortante, inciso 3.3.1, y M o y V o son ellll()o 
mento flexfonanle y ~ fuerza cortante de diseño. 

3.4 Mümbro• flexocomprimido• 

En esta oección ae estudia el diseño de miembros de eje 
recto y &r'Cción transversal constante, con dos ejes de ai· 
metría, sujetos a compresión y a fiaión producida por 
monoentos que obran alred•dor de uno o de los doa ejoa 
de simetría. Se designan, indistintamente, con las pala· 
bru "columna" o "clemenlo flexocomprimido". 

Para los fines de esta sección, lu ~tmcturas de las que 
forman parte los miembr~ flexocomprimidos se clasifi
can en "regulares" e "irregulares". 

Una estructura "rerular" se roracteriza porque está 
formada por un conjunto de man·os plano~ provistos o 
no de contra\·mteo verticaL con o sin mnro~ ri~idez, para· 
lelos o casi paralelos, ligados entre sí, en todos Jos nive-
les. JK>r sistemas de piso de resistencia y rigidez suficiena 
tes para obligar a que todos los marr.o." y muros trabajen 
en CtJnjunto para soportar las fuerzas lat~rales. produci· 
das por viento o sismo, y para proporcionar a la estruc· 
tura la rigidez lateral necesaria para evitar problemas de 
pandeo de conjunto bajo cargas verticales. Además, todos 
los marcm: planos deben tener características geométricas 
semejantes y todas las columnas de cada entrepiso deben 
aer de la misma altura, aunqur ésta varíe dr un entre. 
piso a otro. 

Una estructura ae considera "irregular" cuando 1,. ele- · 
mentos que la componen no constituyen marcos planos, 
cuando éstos no pueden considerarse paralelos entre si_ 
cuando loa aistemB!l de pLco no tienen resistencia o rigidez 
adecuadaa, cuando zonas importantes de los entrepíaoo 
.,.,..,. de dial ra~maa horimntales, cuando la ewnll!lria 
de los marcos planos difiere sustancialmente de u,_ a 
otros, cuando las alturas de la ;,.lumnu que forman paro 
te de u~ mismo entrepiso son apreciablemeiote mferentes, 

_,.· .... .:. 
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) J = (1 /3) (2b * lp3 + h * ta3
) 

J = (1/3) (2*30*2.23 + 70*0.8') 
J = 225 cm 4 

Obtención de las relaciones ancho/grueso: 

a) en patines: 

b/ 2tp = 30/(2*2.2) = 6.82 

b) en almas: 

d/ta = 65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 TIPO 2 

Patines: 460/(fy)Y, = 9.15 540/(fy)Y, = 10.74 

Alma: 3500/(fy)Y, = 69.58 5300/(fy)Y, = 105.37 

Como para patines: 

b/(2*tp) = 6.82 < 9.15 = 460/(fy)'/, -+ TIPO 1 

y como para almas: 

d/ta = 82 < 105.37 = 5300/(fy)Y, -+ TIPO 2 

Entonces la trabe es sección TIPO 2 

TIPO 3 

830/(fy)Y, = 16.50 

8000/(fy)Y, = 159.05 
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La trabe B7 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la fórmula 3.3.1 
de las NTC se obtiene: 

La resistencia a la flexión· 

Mr = Fr*Z*fy = Fr*Mp ................................................................. (3.3.1) 
Mp = Z*fy 
Mp = 5 555 cm'* 2 530 kg/cm2 = 14 054 150 kg-cm. 
Mp = 14 054 150 kg-cm * 1 m 1 100 cm= 140 541 kg-m. 

Mr= 0.9*140 541 = 126 487 kg-m. 

Resistencia al cortante: 

Vr = Vn*Fr .................................................................................... (3.3.21) 

Casos: 

a) Si hit < 1400(k/fy)V, -+ Vn = 0.66 fy*Aa 

donde: 
k= 5.0 + 5.0/(a/h)' . 
a = Separación entre atiesadores transversales 

Considerando que la sección no tiene atiesadores, entonces se considera k = 5 

En almas no atiesadas hit no debe exceder de 260 

hit = (70 - 4.4 )/0.8 = 82 < 260 o k 

hit= 82 < 1400(5/2 530)Y, = 62.2 No cumple 

b) Si 1400(k/fy)Y, < hit < 1600(klfy)Y, -+ Vn = {[922(fy*k)Y,]/(hlt) }Aa 

62.2 < 82 < 1600(5/2 530)Y, = 71.12 · No cumple 

e) Si 1600(klfy)Y, < hit < 2000(klfy)V, -+ Se consideran dos subcasos 

71.12 < 82 < 2000(51 2 530)Y, = 88.9 Sí cumple 
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Subcasos: 

e 1 ) Estado límite de iniciación del pandeo del alma: 

Ynl = {(922(fy*k)Y,)/(hlt)}Aa 

Aa = Area del alma 

Aa = 70*0.8 = 56 cm' 

Ynl = {(922(2530*5)Y,)/(82)}56 = 70 819 kg. 

c2 ) Estado límite de falla por tensión diagonal: 

Yn2 = { (922(fy*k)Y,)/(hlt)* [ 1-(0.87)/( 1 +(alh)')Y,]+ (0.5fy)/(I +(alh)')Y,} Aa 

Yn2 = { (922(2 530*5)Y,)I(82)* [ 1-(0.87)/(1 +(! 200/65.6)')Y,] + 
(0.5*2530)/( 1 +( 1200!65.6)')Y,} 56 

Yn2 = { 1 204.57 + 69.05}56 

Yn2 = 71 323 kg 

Resumiendo· 

Ynl = 70 819 kg <= rige 

Yn2 = 71 323 kg 

Entonces: Yr=YnFr = 70819kg*0.9=63737kg 

Yr= 63 737 kg 
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Comparación con elementos mecánicos actuantes ya factotizados· 

Combinación de carga que rige 

:J.. 
Caso )é 1.1 (CM+ CVr- Sx- 0.3Sy) 

Momento de diseño (Md): 
Md = 75 255 kg-m 

Momento resistente de la sección (Mr): 
Mr = 126 ·487 kg-m 

Md < Mr ok 

Cortante de diseño (Vd): 
Vd= 21 205 kg._ 

Cortante resistente de la sección (Vr): 
Vr = 63 737 kg-.. 

Vd< Vr ok 

1 
·-...__.. 
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EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS 
VERSION 5.30 

BY 
ASHRAF HABIBULLAH 

Copyright (e) 1983-1991 
COMPUTERS AND STRUCTURES, INC. 

All rights reserved 

PROGRAM:ETABS/FILE:OFI-Q3.FRM 
EDIFICIO PARA OFICINAS EN LA CD. DE MEXICO. 
UNIDADES MKS NOVIEMBRE-1999 

BEAM FORCES AT LEVEL N2 

n>v OUTPUT OUTPUT 
ID POINT 

MAJOR 
MOMENT 

CASE 1 

24 CASE 2 

24 CASE 3 

24 CASE 4 

24 CASE 5 

CASE 6 

END-I -62191.55 
1/4-PT 10765.24 
1/2-PT 30278.55 
3/4-PT 9855.57 

END-J -60971.78 
END-I -33347.30 

1/4-PT 12977.50 
1/2-PT 21552.14 
3/4-PT 1880.63 

END-J -53402.63 
END-I 1331.04 

1/4-PT 30557.73 
1/2-PT 22034.26 
3/4-PT -14735.36 

END-J -87116.73 
END-I -54494.56 

1/4-PT 2256.78 
1/2-PT 21257.95 
3/4-PT 12012.98 

END-J -32843.74 
END- I _:::891,_72. 90 

1/4-PT -15323.46 
1/2-PT 20775.83 
3/4-PT 28628.97 

END-J 870.36 
END-I -43920.93 

1/4-PT 7617.14 
1/2-PT 21405.05 
3/4-PT 6946.81 

END-J -43123.19 

IN FRAME 3D FRAME MOMENT 

- MAJOR 
SHEAR 

-36022.45 
-35154.91 

-519.38 
34116.16 
34983.69 

-22938.28 
-22256.64 

2184.99 
26626.63 
27308.26 

-14597.74 
-13916.10 
10525.53 
34967.17 
35648.80 

-28024.39 
-27342.76 

-2901.12 
21540.51 
22222.15 

-36364.94 
::.35683. :3-o--
-11241. 67 
13199.97 
13881.60 

-25481.34 
-24799.70 

-358.07 
24083.57 
24765.20. 

MINOR 
MOMENT 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

MINOR 
SHEAR 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

.00 

AXIAL TORSIONAL 
FORCE MOMENT 

.00 .01 

.00 -.19 

.00 .22 

.00 .20 

.00 -. 21 

.00 



DISEÑÓ DE TRABE B24. DEL NIVEL N-2: 

Longitud (1): 9.00 m 
Sección propuesta: T-3 

H = 700 mm 
B= 250 mm 
tp=22 mm 
ta= 8 mm 

Utilizar acero A-36 !)=2530 kg/cm' 

Propiedades ¡:eométricas· 

A= 2(25*2.2) + (70-4.4)0.8 = 162.48 cm' 

lxx = (0.8(70-4.4)')112 + 2{(25*2.2)(33.9)' + (25*2.2')112: 
lxx = 18820+ 126457 
lxx = 145 277cm_,. 

4 

lyy = 2 :(2.2*25')/12: + ((70-4.4)*0.8')112 
lyy = 5729.16-,- 2.8 
lyy = 5732 cm S· 

rx = (lxxl A )Y, 
rx = (145277/162.48)~; 
rx = 29.90 cm. 

ry = (lyy/ A)\,., 

rv = (5732lJ 62.48)Y, 
ry = 5.94 cm. 

Sxx = lxx/e 
Sxx= 145277/35 =4151 cm' 

Zx= 1.14*4151 cm' 
Zx = 4732 cm' 

Syy = lyy/c 
Syy = 5732/12.5 = 459 cm' 

Zy = 1.14 * 459 cm' 
Zy= 513 cm' 

H 
1~ 1-

i +e: 1 

1 ,.__ 
~+f' r-

'f 
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7 CASE 7 END-I 52352.70 9190.53 .00 .00 .00 -.04 
END-J -52419.38 .00 

.. ) Cl>.SE 8 END-I 14602.62 2563.53 .00 .00 .00 l' ,_, 
END-J -14621.61 .00 

CASE 9 END-I -15535.17 -8186.18 .00 .00 .00 .00 
1/4-PT 1960.59 -4091.55 .00 
1/2-PT 7786.68 3.07 .00 
3/4-PT 1943.08 4097.70 .00 

END-J -15570.20 8192.32 .00 

7 CASE10 END-I -7187.11 -3788.64 .00 .00 .00 .00 
1/4-PT 909.78 -1893.39 .00 
1/2-PT 3605.22 l. 86 .00 
3/4-PT 899.19 1897.11 .00 

END-J -7208.30 3792.36 .00 
7 CASEll END-I -5174.82 -2727.83 .00 .00 .00 .00 

1/4- PT 654.98 -1363.25 .00 
1/2-PT 2595.73 l. 33 .00 
3/4-PT 647.42 1365.91 .00 

END-J -5189.94 2730.49 .00 

10 



J = (113) (2b * tp3 + h * ta3
) 

J = (113) (2*25*2.23 + 70*0.83
) 

J= 189.41 cm4 

Obtención de las relaciones ancho/grueso: 

a) en patines: 

bp/2tp = 25/(2*2.2) = 5.68 

b) en almas: 

d/ta = 65.6/0.8 = 82 

Clasificación de la sección: 

TIPO 1 

Patines: 460/(fy)Yz = 9.15 

Almas: 3500/(fy)Yz = 69.58 

Como para patines: 

TIP02 TIPO 3 

540/(fy)Yz = 10.74 830/(fy)Yz = 16.50 

5300/(fy)Yz = 105.37 8000/(fy)Y, = 159.05 

b/(2*tp) = 5.68 < 9.15 = 460/(fy)Yz -+ TIPO 1 

y como para almas: 

d/ta = 82 < 105.37 = 5300/(fy)Yz -+ TIPO 2 

Entonces la trabe es sección TIPO 2 
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La trabe 824 es un miembro soportado lateralmente, entonces aplicando la fórmula 
3.3.1 de las NTC tenemos: 

Resistencia a la flexión: 

Mr = Fr*Z*fy = Fr*Mp ................................................................. (3.3.1) 
Mp = Z*fy 
Mp = 4732*2530 = 11 971 960 kg-cm. 
Mp = 11 971 960 kg-cm * 1m 1 100 cm= 119 720 kg-m. 

Mr = 0.9* 119 720 = 107 748 kg-m. 

Resistencia al cortante: . 

Vr = Vn*Fr .................................................................................... (3.3.21) 

Casos: 

a) Si h/t < 1400(klfy)Y, 

b) Si 1400(k/fy)Y, < h/t < 1600(klfy)Y, 

e) Si 1600(k/fy)Y, < h/t < 2000(klfy)Y, 

d) Si 2000(klfy)Y, < h/t 

h/t = (70-4.4)/0.8 = 82 

Nuestra trabe queda dentro del tercer caso: 

1600(klfy)Y, < h/t < 2000(klfy)Y, 

71.12 < 82 < 88.9 sí cumple 
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Subcasos: 

e 1 ) Estado límite de iniciación del pandeo del alma: 

Vol= {(922(fy*k)Y,)/(h/t)}Aa 

Aa = 70*0.8 =56 cm2 

Vol= {(922(2530*5)Y>)/(82)}56 = 70 819 kg. 

c2 ) Estado límite de falla por tensión diagonal: 

Vn2 = { (922(fy*k)Y,)/(h/t)* [ l-(0.87)/(l +(alh)2)Y>)+ (0.5fy)/(l +(alh)')Y,} Aa 

Vn2 = {(922(2530*5)Y>)/(82)* [ l-(0.87)/(l+(l200/65.6)2)Y>) + 
(0.5*2530)/( 1 +( 65.6)')Y,} 56 

Vn2 = 71 323 kg 

Resumiendo: 

Vol= 70 819 kg <= rige 

Vn2 = 71 323 kg 

Entonces : Vr = Vn Fr = 70 819 kg * 0.9 = 63 737 kg 

Vr = 63 737 kg 

Comparación con elementos mecánicos actuantes ya factorizados· 

Combinación de carga que rige 

Caso 5: 1.1 (CM+ CYr- Sx- 0.3Sy) 

Momento de diseño (Md): 
Md = 89 173 kg-m Md < Mr ok 

Momento resistente de la secc1ón (Mr): 
Mr = 107 748 kg-m 
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¡-

Cortante de diseño (Vd): 
Vd= 36 364 kg_:;JI( 

Cortante resistente de la sección (Vr): 
Vr = 63 737 k!!-W 

'-/"", 

Vd< Vr ok 
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. -· ---- __ ¡: ' '• . 

... ; --·-~·._l .. 
'••' 

22 

20 

18 

5 197 1445 391 105 
6 220 1734 502 121 
6 266 2212 804 159 

10 312 2891 1238 207 
12 356 3469 1834 265 

5 199 1445 445 114 
6 222 1734 567 131 
6 266 2312 893 171 

10 314 2891 1356 220 
12 360 3469 1965 279 

SIMBOLOGIA 

= Momento da Inercia de la sección de acero (cm4/m). 

Ssup = Módulo de Sección de la sección de acero para la fibra superior (cm3/m). 

Sinf 

t 

L 

1.-

2.-

3.-

4.· 

5.-

6.-

=Módulo de Secc1ón de la sección de acero para la fibra inferior (cm3/m). 

= Peso propia de la lámina y el concreta (kgtm2). 

= Cortante (kg). 

= Momento de Inercia de la Sección Compuesta (cm4). 

= Módulo de Sección de la sección compuesta para la fibra superior de la 
losa (cm3). 

= Módulo de Sección de la S!;CCión compuesta para la fibra inferior de la 
lasa (cm3). 

= Espesar de la lasa de c,creta sobre las crestas (cm). 

= Separación entre apoyas (m). 

NOTAS: 

Para el cálculo de las propiedades de la sección compuesta se consideró 
concreto normal: Pesa Valumétnca = 2300 kgtm3 y fe = 200 kg/cm2. 
La sobrecarga mostrada en las tablas está basada en las condiciones de 
un clara simplemente apay¡¡da, actuando la lámina cama refuerza positiva. 
Máxima clara sin apuntalamiento temporal de acuerdo a las 
recomendaciones de·l Sieel Deck lnstilute (SDI), y estará limitada par la 
deflexión de L/180, pero sin exceder de 1.9 cm. 
Criterios y métodos de diseña de acuerdo a la última edición del "Manual 
de Miembros Estructurales de Acera Ralada en Fria", editada par el 
American lran and Steel lnstitute, 1986. 
Lámina galvanizada de acuerda a la norma ASTM A-446 grada "B" 
(Fy=37 KSI). 
Esfuerzo máxima de trabajo del acera: 1,560 kg/cm2. 

~.::J'..:á=::..- ... 

-.---·· -·-· ._ ...... 
. ':'!' ....... -~. ,. 
~;:. ...... -

51 .·. 
61 
86 

119 
161 

60 
71 
98 

133 
•n 
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2902 3098 
2581 .::~~-~-. --"""'2294 ·-
1878 -2535 ~ 

"' ... :;., -;-,--: ._ ·- 1555 2210 ·--
' ·,298 1857 

1091 1571 
......... 921 1338 

503 780 1145 
,_ -- "420 663 983 

- 350- 563 845 
290 478 728 

--:·· -·-·· . -238 405- 6Z7 
-- 194 341 540 

155 -397 

2.00 3111 
2.20 2795 
2.40 2532 
2.50 744 906 2310 
2.90 614 751 2119 
3.00 510 625 1874 
3.20 -::;.,----."424 523 1604 
3.40 353 .. 438 

,..:.. 1380 
3.50 294 367 1192 
3.80 243 307 1033 
4.00 200 255 897 
4.20 163 211 781 

131 173 ~- 679 
103 139 

110 

20 1.90 1407 1705 
2.00 1246 1512 3109 
2.20 1115 1354 2794 
2.40 1005 1223 2531 
2.50 909 1089 1510 2308 
2.80 756 908 1292 2118 
3.00 633 763 1091 1953 
3.20 532 843 926 1797 
3.40 449 545 790 1551 
3.60 379 462 676 1344 
3.80 320 392 579 1170 
4.00 269 332 496 1021 
4.20 225 290 425 892 
4.40 188 236 364 781 
4.50 155 197 310 684 
4.80 163 263 

1243 2574 
1112 1831 2311 
1002 1656 2092 
910 1507 1907 2305 
830 1380 1748 2115 
761 1270 1610 1950 
701 1174 1490 1805 
584 1014 1384 1678 
492 975 1204 1564 
418 757 1049 1417 
359 915 1244 

.. '"'310 801 1094 
269 702 965 
238 615 852 
204 539 753 

472 

NOTA: 

Los valores sombreados requieren apuntalamiento temporal al centro del claro. 
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Perfil 
Laminado b, 

(mm} 

W410X39 2 000 
W16X26 1 660 
b = 140 1 300 

t = 8.8 ~50 

d = 39!1 600 

W360X33 1 980 
W14X22 1 620 
b = 127 1 270 
t ~ 11.5 910 

d = 349 550 

W310X39 2 020 

W12X26 1 640 

b = 165 1 260 
t. 9.7 880 

d = 310 500 

,_ 

Sección Cornputttl Sección no Compuesta 
Reslstencl81 Factorl111d111 Datos del Condición no Arriostrada 

M" (~N ml 

100% 75% 50%· 
360 359 332 
360 342 317 
339 325 296 

318 301 275 

285 269 248 

296 276 252 
286 270 248 

2tl6 253 233 

245 233 213 

218 205 188 

318 298 271 

297 280 .257 

275 261 243 

252 242 225 

226 215 201 

"'''mr 1, s, 
Perfil M,'kN L' . Mr• para 

100% 
1 330 

1 090 

662 

630 

398 

1 130 

1 070 

842 

603 

365 

1 330 

1 090 
113(; 

683 

~31 

101mm4 103mm' Laminado L'mm 
kNm m mm 

425 1 040 M, 197 2 000 193 6 000 55.2 
409 1 030 V, 446 3 000 155 7 000 44.1 
387 1 010 L. 1 660 4 000 105 6000 36.6 
356 989 1, 127 4 500 86.7 9 000 31.3 
310 946 s, 634 5 000 73.1 10 000 27.4 

300 807 M, 146 2 000 139 5 600 43.2 
289 797 V, 361 3 000 108 6000 38.1 
274 784 Lu 1 720 4 000 70.3 7 000 30.8 1 

1 ' 
252 764 i, 82.7 4 600 58 4 8000 26.9 
216 727 S, 474 5 000 49.7 

297 898 M, 185 3 000 153 6600 69.1 
285 887 V, 320 4 000 130 7 000 622 
267 871 Lu 2 440 5000 103 7 600 56.6 
242 845 i, 85.1 5 500 88.5 8 000 61.8 
202 798 S, 549 6000 77.7 8 500 47.8 

Tabla obtenida del libro "Composite floor Systems" de E. Y L. Chlen y J.K. Ritchie 
Ed. Canadian lnstitute of Sieel Construction 
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a) Viga no compuesta b) Vigo compuesto 

Fig 3.6.4 Comparación de vigas derormadas, con y sin acción 
compuesta. 
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b) Interacción Parcial 
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de deformaciones en vigas .•. 
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a) Seccion transversal b) Deformaciones 
unitarias 

e) Esfuerzos y fue= 
equivalentes 

Fig. 3 .6.6 Deformaciones unitarias y esfuerzos cuando la secciófl desarrolla su 
reststencta maxir.ta. (el eje neutro plástico está dentro de la losa de concreto) 

Bloque de compresión en el concreto: · e= f"c*~*be 

La fuerza de tensión en la viga : T== At*fY 
-~ . 

Además: C= T 

-+ f"c * a * be= At * fy 

Despejando "a": 
a = (At*fy)/(be*t"c) 

Momento resistente nominal: l J 

Mn = Cd1 =Td1 

De la figura: 

d1 = d/2 + (te - a/2) 

-+ Mn = Id1 = At''fv ld/2 +te -a/2\ 
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. REY;JST()N DE LARGIJf HOJXABAW'ffiQ EN SE~€@4PUESTA 

w=a(CM+CV) 

En donde: 
l = claro 
w = carga line:ll 
a = ancho tributario 
CM = Carga muerta 
CV = Carga viva máxima 

w = 3.0 (420+30)kgim= 

w=2 010 kgim 

Mornenm máximo: 
J'vlmá.' = wl'/8 
J'vlmá."~: = 2 O 1 O *1 :2'/8 
Mmáx = 36 180 kg-m 

Morn~nto de dj<eño: 
Md = l.-+*36 180 kg-m 
Md = 50 652 kg-m 

Perfil propuesto: W21X-+-+ 

Area del perol (At) = 83.9 cm' 

d = 525 mm 
b = 165 mm 
tp = ll.4 mm 
ta = 8.9 mm 

(IR 533X65.8 kgim) 

Utilizar: Acero A-36 fy=2530 kgicm' 

' . 

hita= 52.5 cm/0.89 cm= 58.9 < 5366/(t'¡l~': = 5366/(2530)';; = 1·06.7 o k 

-7 Distribución de esfuerzos en secciones compuestas completamente plastificadas: 

Determinación del ancho efectivo· be : 

a) 2*l/8 = 2*( 1200/8) = 300 cm 
b) 2*s/2 = 2*(300/2) = 300 cm· 
e) Distancia al borde de losa 
d) 2*8e = 2*8*9 cm= l-+4 cm ~ rige 
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Sea re= 250kg!c:a;¡Z 

f*c = 0.8*250 = 200-kg/cm' 

f"c = [1.05 - (f*cl1250)]f*c = [1.05 - (200/1250)1200 = 178 kg/cm' 

f'c = 178 kg/cm' > 0.85 f*c = 170 kg/c:m" 

-+ f"c = 170 kgicm= 

Peralte del bloque de compresión en la l-osa: 

a = ( At*fy )/(be*f' e) 
a= (83.9*2530)/(144*170) = 8.67 cm < 9-.0cm 

Entonces el eje neurrc plástico está en la losa de concreto. 

Momento resistente nominal: 

Mn = At*fy [ d/2 -;- tc-{a/2)] 
_ _, ' 

Mn = 83.9*2530 [(52.5/2) + 9-(8.67/2)] 

Mn = 6 562 234 kg- cm 

Mn = 6 562 234 kg- cm ( lm/100cm) = 65 622 kg-m 

o.~~ 

0--1 .. "' ~. ><' Mn = 65 622 kg- cm > Md= 50 652 kg-m o k 

5'1, OSi .B 1<s "'-"1 > so, Gso l<j."' 
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Fig 3.6.7 caso en que el eje neutro plástico (~NP) está 
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T bl , d d i ~!lé!!n a a estan ar e carga para v gas .. .,w 

~de alma abierta, serie H, basada en un esfuerzo 
permisible de 2,100 kg/cm 2 

-
. ., 

Adoptado por el Steel Joist lnstttute and Amanean lnstitute 
of Steel Construction lnc .. Oct. 1. 1974. 

Los números negros en la SIQUiente tabla. nos dan las 
capac•dades totales de carga uniformemente distnbu_ída, 
en kilogramos por metro lineal, de las vigas de acero 
sene H. El peso de cargas muenas. Incluyendo las v1gas. 
deberán deduc•rse para determinar las capacidades de 
carga VIVA de las vigas. 

La tabla de carga puede utilizarse para las v¡gas de cuer
das paralelas Instaladas en una pendiente máx1ma de 1.3 
cms. por 30 cms. 
Los números mostrados en azu! en esta tabla de carga 
son las cargas VIVAS por metro lineal de las vigas. las 
cuales productrán una deflex1ón aproximada de 1/360 
del claro. Las cargas VIVAS que producirán una deflex1ón 

DESIGNACIDN DE JOIST 12H3 12H4 12H5 12H6 

*PERALTE NOMINAL (CMS.) 30.5 30.5 30.5 30.5 

MOMENTO RESISTENTE 1642 1902 2101 2442 (MTS. -KG.) 

MAXIMA REACCION EN EL 1315 1523 1680 1777 
EXTREMO (KGS.) 

MOMENTO DE INERCIA 1528 1631 1659 2099 (CM.') 

**PESO APROX. (KG.- M.L.) 9.2 9 5 10.0 12.8 

CLARO EN MTS. 526 609 672 
5.0 ~2j .!9:· 5, E 

5.5 434 503 556 646 
3 i ~ 3E2 -:;¡:¡:;¡ J5.: 

6.0 365 423 467 543 
2t.E 2Bc 2Ss; 3E' 

6.5 
311 360 398 462 
10.! 2~3 23" ---

7.0 
268 311 343 399 
':::::: ~ 72 1Bc -- U· 

7.5 233 271 299 34 7 
: 25 '..!.:; ·:J ; 2: -

B.O 

8.5 
. . 

14H3 

35.6 

1972 

1578 

2138 

9.4 

631 
~9.! 

521 
.!.!E 

438 
' .. ---
373 
27: 
322 ---t:. 1: 

280 
. -. 1-

246 
~..!5 

218 
j 21 

de 1/240 del claro. las podemos obtener multiplicando 
las canndades en azul por 1.5. En n1ngún caso se podrá 
exceder la capacidad total de la viga. • • • 
Las pruebas en las v1gas de acero d1seMdas de acuerdo 
con las especificacrones Estándar han demostrado Que 
las tablas de carga Estándar se pueden aplicar a cargas 
concentradas en la cuerda supenor cuando la suma de 
las cargas 1guales concentr8das en la m1sma no excedan 
la carga un1forme permiSible para el respectivo t1po de 
viga y el espac1o entre las cargas no exceda de 84 cms. 
a lo largo de las cuerdas supe nares. 

EJEMPLO DE DESIGNACION DE JOIST: 
12 H !5 

peralte 

pulgadas 

14H4 14H5 14H6 

35.6 35.6 35.6 

2283 2574 2922 

1521 1716 1947 

2281 2590 2937 

9.7 11.4 13.2 

507 572 649 
397 .!53 505 
432 487 553 
J:2 ---.:,_{ -e-J.i 

373 420 477 
250 =1 318 

325 366 416 
203 232 258 
285 322 365 
lE/ , a· . - ' 213 
253 285 323 
i39 159 178 

cuerdas ce 
acero de 

ana res1stenc1a 

14H7 16H4 16H5 

35.6 40.6 40 6 

3781 2301 2557 

2520 1840 2045 

3854 2850 3041 

15 1 9.9 10.9 

736 818 

609 676 
595 66/ 

840 511 568 
659 458 51 J 

716 436 484 
518 360 40J 

617 376 418 
415 288 324 

538 327 364 
j37 235 263 
473 238 320 
218 193 217 
419 255 283 
232 161 18) 

227 253 

tarnal"tode 
la cuerda 

para auesarn~ento 
nonzontal 

16H6 16H7 16H8 

40.6 40.6 40.6 

2931 3404 3834 

1953 2268 2556 

3209 3916 4520 

11 2 13 4 15.0 

651 756 852 
550 673 765 
555 645 726 
438 529 601 
479 556 626 
359 424 482 

417 484 545 
285 345 392 
366 425 479 
235 284 323 

325 377 425 
196 237 269 
289 336 379 9.0 

;,.). • Lnd1ca !:Olamente perane nom1na1-en v1gas aa acero 136 152 165 199 227 
• • Pesos aorox1maaos por metro lmeal axceoto accesonos .,.. 

l 
9.5 

• • • Secc10n 5 9 de tes EspecifiCBclones Estancar para v1gas oe Acero de 204 2<7 260 Alma A01ena. Sena- J y Ser1e- H llmJtan el dlser'lo aef1ex10n ae carga VIVA 
como s1gue Ptsos 11360 de claro Techos 11360 de claro en aonce un tecna· 115 129 140 
do ae Cielo falso se encuentra unrao o suspendidO. 11240 para todos los 

10.0 
otros casos 184 205 234 

99 111 120 
EN LARGOS MENORES DE 6 MTS. SE DE SERA AGREGAR UN 10% AL PESO TEORICO ESPECIFICADO. 
EN LOS CASOS DONDE NO APAREZCA CARGA SEÑALADA EN LOS RECUADROS. SE DETERMINARA 
C:::.ll CCC:.,....., V í'IJ.C~lJ. Ar"'IIJIIC:II::U ¡::: ¡:::1\1 C:I""'CUAA .::C:::.CC:riAI AC::I í',....,I\Ar""l Cl\.11 ACr-r"'C' 1\Af\VI""\CE:::C' ne .. ..., • ..... , 

302 340 
170 193 
272 307 
145 165 

182 

7 
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SAOECV 

'"""" 

DESIGNACION DE JOIST 48H12 48H1 1 48H10 48H9 48H8 48H7 53H12 53H1 1 53H10 53H9 53H8 153H7 

PERAL~EMN:1 48 48 48 48 48 48 53 53 53 53 53 53 

'NTO DE 
4120 4410 4640 5178 15349 5491 5046 5401 5683 6343 6552 6726 

INERCIA N. C. (CM') 

MOMENTO DE 
8658 9862 1 10931 1 39421 1 5078 16108 10436 1 11944 13240 16886 18261 19509 

INERCIA C. (CM') 

·•~ ::ION EN 
3420 3420 1 3420 3920 1 4520 4520 3360 

1 
3940 3940 3940 

1 
4370 4370 

EL EXTREMO (KGS.) 

IYIVIVIt:NI~~~~~~::; 1 t:N 1 t: 4257 4926 5539 i 7370 8105 8795 4661 5393 6065 1 8073 8879 1 9636 
' 

PESO AP>'~nlii>A<~.nf"' 
13.741 1 \ 14 08 14.53 1 16.39:17.49 i 18.00 13.68 1 14.481 15.44 ¡17.43 

1 
17.94 1 18.13 

CLARO EN MTS. 
1 126 1 1 

¡ 
1 5.50 

6.00 946 -, 1095 ' 1 1 
1 

1036 1 198 
1 1 

1 

6.50 806 933 i 1049 l i 882 1 
1021 1148 1 1 ' 

695 
1 

804 ! 904 ¡ 
: 

1 

1 
881 ! 1 

7.00 ¡ 
1 761 990 1072 1 1 

1 
. ' 

1 1.50 1 605 701 : 788 1 1003 : 663 i 767 1 863 i 956 
1 1 

1 532 ! 616 : 1 1 
1099 : 583 1 

1 

758 ! 859 ! 1066 8.00 i 692 881 998 674 1 

8.50 

9.00 

9.50 

10.00 

10.50 

1 1.00 

1 1.50 

12.00 

"' 

! 
1 

1 ' 
471 t 

' 545 613 781 : 807 973 1 516 597 1 672 778 
1 ' 1 

1 

420 ¡ 486 ' 547 
' ' 696 800 869 460 533 : 599 i 763 

1 
1 

: ' 
: 780 

1 i 
1 

1 437 491 ; 625 718 1 413 478 i 538 : 684 
1 

! ¡ t 

443 1 564 T 648 
1 

4~! 1 : 704 1 485 1 618 1 1 i t 

1 ! 402 512 588 638 440 560 

i 466 536 581 511 

1 426 490. 532 467 

450 489 429 

En largos menores de 6 metros se deberá agregar un 1 O% al peso teónco especificado. Les casos 
en donde no aparezca carga senalada en los recuadros. se determinará su peso y su carga en forma 
espec1al. Consúltenos 

1 954 
1 

1 868 

1 
1 787 

703 

644 

587 

537 

493 

952 

! 854 

771 

699 

637 

583 

53!' 
' 

184 
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Miembros en compresión (la columna aislada) 5 

CAPÍTULO 2. MIEMBROS EN COMPRESIÓN (LA COLUMNA AISLADA) 

2.1 INTRODUCCIÓN 

Para los fines de este capitulo, una columna puede definirse como una pieza recta 
en la que actüa una fuerza axial que produce compresión pura. 

Para que Úna barra de sección transversal constante trabaje en compresión pura, 
debe ser perfectamente recta, las· fuerzas que obran sobre ella tienen que estar 
aplicadas en los centros de gravedad de las secciones extremas, y sus líneas de 
acción han de coincidir con el eje de la barra. En esas condiciones, mientras la 
carga es menor que la crítica, no hay flexión de ningún tipo. 

1 • 

Las secciones transversales de las columnas que se usan en estructuras suelen 
tener dos ejes de simetrla; cuando es asi, para que no haya flexión el material ha de 
ser homogéneo e isótropo y, si no lo es., por la existencia de esfuerzos residuales, 
estos tienen que ser. tambien, simétricos respecto a los dos ejes. 

Las columnas reales no están casi nunca aisladas, sino ligadas a otros elementos 
estructurales, de manera que su comportamiento depende, en gran parte, del de la 
estructura en conjunto; tampoco están sometidas a compresión pura, pues las 
condiciones anteriores no se cumplen, nunca, por completo. Sin embargo, un 
estudio de la columna aislada cargada axialmente constituye un antecedente 
necesario para resolver el problema, mucho más complejo, de la columna como 
parte de una estructura, por Jo que en todos los códigos modernos la columna 
aislada es la base del diseño de las piezas comprimidas y flexocomprimidas. 
Además, si Jos momentos flexionantes son pequeños, se ignoran, y la pieza se 
dimensiona en compresión pura, como suele hacerse al diseñar los elementos 
comprimidos de las armaduras. 

Para el ingeniero estructural, una columna es un miembro que transmite una fuerza 
de compresión de un punto a otro; las excentricidades en la aplicación de las cargas 
y los inevitables defectos geometricos, que deben estar dentro de límites admisibles, 
no se incluyen explícitamente en el dimensionamiento, sino se toman en cuenta con 
las fórmulas de diseño o con los factores de seguridad asociados a ellas. 

En muchos problemas de diseño estructural, el equilibrio entre las fuerzas interiores 
y exteriores es estable para cualquier valor de las cargas, mientras no haya 
fracturas; pequeños incrementos en las solicitaciones no ocasionan aumentos 
desproporcionados de las deformaciones, los cálculos se basan en la forma y 
dimensiones iniciales, y es aplicable el principio de superposición de causas y 
efectos. El diseño consiste en dimensionar los miembros que componen la 
estructura de manera que la resistencia de sus secciones transversales no sea 
menor que las acciones factorizadas; si se utilizan métodos elásticos, los esfuerzos 
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máximos no sobrepasarán un cierto valor, generalmente un porcentaje del esfuerzo 
de fluencia. 

No es este el cas_o ~uando el elemento estructural es una columna esbelta; el diseño 
ya no se basa en ercalcuíO-ae- esfuerzós,-'sliío en 'ra investigación de su estado de 
eq~ili~Co. qüepuede .. ifegar ·a-ser-inestatile,--para valores quizá reducidos cie ras 
cargas. La resistencia de una barrá céímprimidiii' ño-·deperide de la magnitud de los 
esfuerzos, sino de las condiciones que originan el equilibrio inestable, caracterizado 
porque pequeños incrementos de las cargas producen aumentos muy grandes de· 
las deformaciones. (El pandeo pur::de definiJ3E')_(;I)mo la_p_érd_icja repentina y total de 
rigidez de un elemento estructural, o de ¡¿na estructura _ _fom~t.a, que acompaña el 
paso de~!:.quilibrio_~~table al J0.e¡.~table; se caracteriza por la _P..érdi~i~~ r~sistericia y 
la aparición de fuertes _Q~formaciones;-aenaturaleza diferente de las que existían 
antes de que se iniciase el fenómeno). 

El estudio de las columnas se inició hace varios siglos. Los aspectos' principales del 
cálculo de la resistencia de piezas co.mprimidas aisladas, que se panaeaneñ-el 
intervalo eláiúicci~ fueroñ -resueltos por-EÜ-Ief. en 1744; sin e-mb·á-rgo,' a-pesar de que 
sü"Só1UC\On es correcta cua~~~_fás .. t:9.~~mnas .. faiian _20r~¡i'ndeo,_por flexión en un 
plano pnnc1pal de Inercia, bajo esfuerzos de compresión menores que el limite de 
proporcionalidad del material, sus resultados no fueron aceptados de inmediato, 
pues las columnas de aquella época, de madera o piedra, ~ran muy robustas, por lo 
que fallaban por aplastamiento, bajo cargas mucho menores que las predichas por la 
teoría. 

La aparente discrepancia entre los resultados teóricos y los experimentales fue 
adaráoa- por 'lamiirle-.--éñ-f845:- al estabiéé-ér_e(:li_fr1ite deprop:Orc:~~nalid§l_~ como 
limTiecíeaPlicacíónde-li:dormüfa -de Euler. -

Er:g~~~.er, Considére y '{On ~~Hman extendieron_~a- t_E'l()ría al intervalo _ill.~lástico, en 
trabajos reali~ad9S __ él_!i!!~2_¡j_~ _siglo_)<:!~. y principios del. XX,_ y Ios últimos puntos 
dudosos fueron aclarados por Shanley,_en 1947. En la actualidad, después de 250 
años de estucii'o:-elproblerriil.teóiicode ·¡a .. coiÜmna aislada perfecta está resuelto en 
forma definitiva, pero quedan todavía muchos aspectos por resolver, relativos a 
col u m nas reales que forman parte de estructuras. 

El empleo de a~~ros 9~_aJ.!_a~_~e:>is~_n~i_<l~_y _de ~t.r:_o_~--~ateriales,_com~_el~luminio, y 
la_utiüzaci.óo _de __ oueyas __ forr:nas_ y si;>\.~mas_ .. c_ons~r!!¡;:t¡y():¡L_.h_ai)_J).ec!lq_ gue las 
estructuras modernas sea!), -~-n- 9!JlJ.E).f.al,_~sbE)JJ¡¡§.,_Ror,JQ __ qi}.E)_!.9_:¡_J_E)JlQf11e!lOS de 
in esta bilid ad__a_c!_~e re n __ \J n¡¡ __ ·-e no.rm.e __ l!!1P.9rt<lQGi.i3 ___ que ____ b<!c.e_.a.u.mentar la 
trascendemcia _de~ Jlr.o_t¡).e_mé!_ __ cjslL R_a_ndE)()_Shu:_o.!umnas, que puede considerarse la 
base del estudio c:J.~ tog()slos casos de inestabilidad. 
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-.'\ 2.2 USO DE MIEMBROS EN COMPRESIÓN 
J 

) 

Las barras comprimidas axialmente no existen en las estructuras reales· sin 
embargo, se tratan como tales algunas piezas flexocomprimidas en las que la fl~xión 
es poco significativa. 

Entre _los elementos que suelen djs~fíarse como si trabaja:¡ert.en. ~JIIPJ!'ll?.ió.n.pura 
está~_la_:?__(;[J~;.das, __ diag_o~?le~_ y_ .'!l.~!l_t¡¡n__~~l; d~ armaduras, cuando no hay cargas 
e:denore~¿¡JJ~:;_ad_':'? ... fu~~--sl~ ___ j_q_s__!!_':!_dos __ (Fig. 1.5); excepto en armaduras muy 
robustas, en las que puede ser significativa, se ignora la flexión producida por la 
continuidad en los nudos y por'el peso propio de los elementos. 

También se diseñan en CQ[!l..Qre!!ióo_ a¡<[al!9:? .... R!JO\¡;¡J~ul!tiQntca'lfillte.o_d!Ltechos_y. 
paredes de bodegas y_ estructuras industriales (Fig. 1.1) y, a veces, las diagonales 
de los contraventeos verticales(fe_e_dlficios(Flg. 2.1a), cuando se unen con el resto 
de la estructura de manera que la transmisión de momentos sea mínima. 

a) D~gmales de con~venleo de b) Columnas que sopor\an sOlo toill"gaS 
edificios que trabajan on cxmprasibn. ~. 

Fig. 2.1 Miembros en compresión. 

Otroscasos_Jrecuentes son_J_a_.~_...I?!~.IT.las __ d_e_ 9!!1_~~y_Jas torres at[rar:!ta~a~a~ 
transrn[?J9r:t_d!)_el}!)rg ia eléctrica, que suelen hacerse con ángulos o tubos (Fig. 1.6); 
ademas de que, en conjunto, trabajan como columnas, muchos de los elementos 
que las forman son piezas comprimidas. También hay barras comprimidas en las 
torres de transmisión autosoportadas (Fig. 1.6). 

Algunas columnas de edificios se dise~n_p~r.a. .. r~~i~t!_r:_sQ!q__c:;~g~E-~erti§L~§;_!l~nen 
una rigide_¡c rji\ícl!o .... r!ignar·-q¡:¡:eJ~--d~Lc~.s\o._a_s¡s1árLii9aPfl .. s._¡;¡ _ __la __ estructura .. con 
unioneJ? _ _gue nQ_tr-ªD-~mite.n!Tl_Q!Ilcr:tJ.9 .. :Jl.l1.e_deJ:l.C<PD.sld_e.Ia.r.s.e ... eJLcompresir)¡¡ __ axial (Fig. 
2.1 b). 

Son comunes las columnas que, bajo carga vertical, trabajan en compresión pura, 
porque los momentos que les transmiten las vigas se equilibran entre si; sin 
embargo, la flexión aparece tan pronto como actúan sobre el edificio fuerzas 
horizontales. de viento o sismo, por lo que esas columnas han de diseñarse, en 

......_____) general, como elementos flexocomprimidos. 
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2.3 ELEMENTOS QUE SE EMPLEAN PARA TRABAJAR EN COMPRESIÓN 

La resistencia de una columna de material y condiciones de apoyo definidos 
depende del área de las secciones transversales y de la esbeltez, cociente de la 
longitud libre de pandeo entre el radio de giro correspondiente de la sección 
transversal. Son una excepción las columnas muy cortas, en las que la capacidad 
de carga es función, sólo, del área y de las propiedades del acero. 

En las columnas largas debe alejarse el material de los ejes de flexión para obtener, 
con un área dada, un radio de giro grande; además, en general conviene que los 
momentos de inercia que corresponden a los dos posibles ejes de flexión sean 
iguales, o tengan valores cercanos, puesto que el pandeo se presenta en el plano de 
menor rigidez. Teniendo en cuenta estos aspectos, la sección transversal ideal sería 
la circular hueca (tubular), de paredes delgadas, recordando que sí el grueso se 
reduce demasiado, puede volverse critico el pandeo local de las paredes . 

• Las secciones tubulares tienen el inconveniente de que las conexiones son difíciles 
de realizar, por lo que su uso no era frecuente hasta hace pocos años; hasta la 
fecha. no suelen emplearse para columnas de edificios. Sin embargo, gracias a 
desarrollos recientes en los procedimientos de fabricación, cortes y soldaduras, y en 
los métodos de diseño, en la actualidad se utilizan cada vez más, tanto en 
estructuras especiales, como las plataformas marítimas para explotación petrolera, 
como en otras más comunes, torres de transmisión y armaduras para cubiertas, 
muchas veces tridimensionales, en ias que se obtienen ventajas adicionales, 
estéticas, de poca resistencia al flujo del agua o el aire, y facilidad para pintarlas y 
mantenerlas limpias. 

En la Fig. 2.2 se muestra la gran variedad de secciones que se utilizan como 
columnas; no todas tienen las características mencionadas arriba, pero tienen 
alguna otra que las hace adecuadas para usos específicos. 

L 
Angula 

------

] __ [ 
Canales 

con cclosia 

_lL 

Angula 
doble 

I 
Sección H 

Angulas 
en estrella 

[ 

T [] 
Te Dos canales 

] D o 
Secciones Tubo 
en cajón 

Fig. 2.2 Secciones transversales de miembros comprimidos. 

'-. 

.. 
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Las secciones huecas, circulares, cuadradas o rectangulares, laminadas o hechas 
con placas soldadas, son muy eficientes, pero difíciles de conectar (Fig. 2.2a); las H, 
de patines de ancho semejante al peralte de la sección, para que el radio de giro 
mínimo no sea demasiado pequeño, son las que más se usan en columnas de 
edificios (Fig. 2.2b). 

Los ángulos se emplean principalmente en armaduras y puntales: sencillos en 
diagonales o montantes con fuerzas pequeñas, espalda con espalda, o en cajón, 
para compresiones mayores y para cuerdas, en estrella para puntales de 
contraventeo en techos y paredes (Fig. 2.2c). 

También se utilizan secciones T en cuerdas de armaduras (Fig. 2.2e), pues se 
facilita la unión de diagonales y montantes, soldándolos al alma, y una gran variedad 
de secciones compuestas, formadas por dos o más perfiles unidos entre si con 
soldadura o tornillos; algunas de estas secciones se muestran en la Fig. 2.2f. 

•. 

'. 
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2.4 COMPORTAMIENTO DE BARRAS COMPRIMIDAS 

El comportamiento de las columnas depende, en buena medida, de su esbeltez es 
decir, de -la- rei¡:lcTóñ- en-tre -su longliudy-lasdimension-es de las seccio~es 
transversales. Desde este punto de vista-pueden ciasific.if;;e __ en.coi:ias-:-iñíermedias 
y ~élrga_s..:.~§e está_s~ponien~_sJ_. __ fJ()! ~t:!C?_ra, q~~.t:l.L~.ndeo _Jo~l_f.l.9 es critico). 

Las columnas cortas res~ten __ I~I fuerza que ocasiona su plastificación completa, 
P, = A,F,; su capacidad de carga no es afectada· por ninguna forma de inestabilidad; 
. -----······ --- -- . -- ---------------------·-·· --------·-·- . 

la:.......:r..::e.::.:si.:..st..::e~-c~!l-. _!Tláxima depend~ _sólo del área tota!,_ A,, de sus _secciones 

tra_r:¡sv~r.:~.~~~· y de!esfuerzo 9e ~u~n.<;i¡¡ F, de_l acero; la f¿¡llél ~s por aplastar:niento. 

El colapso _d_e~_olumnas má~la_~g~~-~~ pr~~~-n!a_.~_CO_!!.lfJañacjg por_u_n _ _r§.g_[cJg_¡:¡u_m.ento 
de las deflexiones Jatera_l_~~-<:¡_t()r~io_nales_, o JlOr una _COJI1.QLn_af.~c2.11 g_~_am~a-~-~UJ_i}_ª. 
falla por inestabilidad. 

La inestabilidad de las columnas largas se inicia en el intervalo elástico; los 
esfuerzos totales:-incluY"eñ"éfo"los residuales·-de coñ-ipreSloñ, .. no. lleg"añ""iodavia al 
limite d-e--pro[iorcionalidad~- en .. ningún punto, en éi iñstánte én que empieza el 
pandé~~ Cúesisten_ci? 111áxima es función de las rigideéés en flexión, El, y El,., y 

en torsión, EC, y GJ; no d~_e_~_¡:¡~~ dE)I_e.sft:~rz?_~e fll)e~~ia df:!l material. 

Las columnas intermedias, las más comunes en las estructuras, tienen un 
comportamiento más comQ_i_~g~:qü"e"las"ariteriéires":- ~aiiári' tafi:,bí~rú)or""iiiestabilidad, 
pero su rigidez es suficiente para posponer la iniciación del fenómeno hasta que 
parte del material-que Jasc6rñpone está "piasfificadci"; "lá"fallá""es""por inestabilidad 
ineláshc21." Lil resisten"da depende tanto de la rigide?;Q~l.!T'J~.r:n!2f.Q.S:OfTI9 s{ef ~s.fuerzo 
detruei1Ci~1-Cleljnat~ri~l;:-:-ás( ~om:O: de-ia- forimi-y dimensiones de sus secciones 
transversales y de la magnitud y distribución de iéis€1sfüerzoúe-siduales. · · ··· · · 

------·-·------------------- ·-------- ....... . 

2.4.1 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes que fallan por 
pandeo por flexión 

El comportamiento de las columnas se describe con las curvas fuerza axial
deformación longitudinal y fuerza axial-deflexión lateral (Ref. 2.1 ). El 
comportamiento y las curvas correspondientes, que se muestran esquemáticamente 
en la Fig. 2.3, varian cuando cambia la longitud de la columna. (Las curvas son para 
pandeo por flexión en uno de los planos principales; la discusión que sigue está 
limitada a ese caso). 

L9 Fig. 2.3a es d13_ una C(lll!rn_na .rn.liY corta •. en !¡:¡_ c¡ue __ n_o.IJay_ pandeo, que falla por 
aglas_taJl:l.LeQIQ..fY.a_Qc;JQ_I_? __ ~ªmª_ alfª_!J?:9.~l_Y.ªlqr:._Q.~_fi.y~nciª....f, . .:;_tl,f ,..,_(Bajo ciert,as 
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condiciones el material puede endurecerse por deformación; la carga de 
aplastamiento sobrepasa en esos casos a A,F,. ). Los desplazamientos laterales de 

los puntos del eje son nulos durante todo el proceso, y la curva P- w es la gráfica 
carga axial-deformación longitudinal de un perfil completo, en la que se refleja la 
influencia de los esfuerzos residuales y de la variación del límite de fluencia en los 
distintos puntos del perfil. 

p 

P, - - - - - ,-,____----

\.' .... 1, ,\o; pp --
,:. ~ ... ('<>• ........ , • 

\ ' '~ <\ 

P, 

-"' P, 

p 

( 11) 
- - - - - - - - - - . 

(1) 

PM-- -·/·-~--~----- · 
PCE- -

(11) .)' 

w 

w 

w 

p 

p (1) 
P, ~ / 
PM-Jr"_;;...--~_.. (11) 
PT '.(,---,, 

V 

1
1 ~Punto de bifurcación 

del equilibrio 

V 

p 

(1) 

(11) 

' Punto de bifurcación 1 

del equilibrio 

V' 

(a) 

p 

(b) 

p 

V (e) 

ÍP 

Fig. 2.3 Comportamiento de columnas de diferentes longitudes. 

L~~S:iJ_rvas _ _<:lE! la Eig,)_.3b (;O[[e_:mg.f.lden a una columna de longitud jnt'ªJTile_qia: el 
pa_nd e o se _iniciª- cuando. lo_§ .E!~fue@S_J1_orm;;¡Jg¡:>_fTI_cí_XLm..Q~ .. bili1 __ !?QQ[~.Pª§ªclQ .. eL Hmite 
de !2!2J?Drcjp..D_i!l!d.?.d, pero antes de que lleguen al punto d.e fluen~ia, es decir, en el 
intervalo inelas\ico. ·como se verá más adelante." el pandeo· comienza cuando la 
e~ a alcanz~-el yalor preciiéilo por \ate?rí~~d.e.i n16~cfüio~ l(lf.lgeiit~_:-_:e:-,--y-¡a-coiumna-· 

. . :- ...•. . . ····-··. ·: .... •:• .... -... -.- .. ·-····· .•.. : .. ,.,., . ~ .. -~ ... -.; ...... ..-.:-·.~-·-··-·-· ... ·-· ...... ·--=~-= .......... _.~---· 
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puede soportar un incremento adicional de carga, generalmente pequeño, sin llegar 
a P,. 

Por último, las columnas largas se pandean en el intervalo elástico; el fenómeno 
empieza baj_p_~sfUE:)rZOs menores~-qüe é.I_-fímite de proporcionalíélaCi:Yia cargaci'itica 
Pa es menor que P, (Fig. 2.3c). Si la columna es muy larga, la carga crítica de 

pandeo puede ser una fracción reducida de la fuerza que ocasionaría la 
plastificación total. 

Tanto las columnas intermedias como las largas pueden, en teoría, permanecer 
rectas o deformarse lateralmente cuando la carga llega al valor critico; en el primer 
caso los desplazamientos longitudinales w se deben al acortamiento de la barra, y 
no hay deflexrones laterales (curvas 1, Figs. 2.3b y 2.3c); en el segundo (curvas ll), la 
columna se deforma lateralmente, lo que ocasiona un rápido aumento de los 
·desplazamientos 1v. La carga de colapso, P,,1 , es muy poco mayor que la de 
pandeo. 

En las FiQL~_})2_y__f].c, para coiUI!Jr:J_a~ _intermedias .Y.J?r9§2, -~~-ha.n_ <;liqJ.l~9_9. con 
linea punteada las curvas carga axial-deflexión 9!:!.~5~- obtendrían si h.!!biese 
imperfecciones i~iciales (!_as curv_?.2_ __ !f~Zf!d.?_s __ c;().!] _ _lín~¡:¡ __ _I!!1.J!a _ _9_e~cf.ib_eJ1. el 
comportamiento de columnas perfectas); en ese cas~_ n() h§y Pil0.ºE!2 _pr()piamente 
dicho,siñolaSdefO"rmacC6neslaíerales qué existen desde que se inicia el proceso de 
car~ cre_~f2.pr!~{frSJ_Ientamente y desp_~~.:>-~iJJciri:n~ :r~/5.i2<!,- h:~s!a:qt:.le~se ·lifu.q_uce 
~lla de_la_pieza. 

En __ la Fig. 2.4 se muestran, cualitativamente, las ca~~9~~1!_a_j_~?i!Jm~_!l~-~~~~~
perfectas. que falla_ll __ ¡Jo~_~pla~~~~~.i§!.0.~<?-.2.f?~?.':_Jl'!f_l.~.eo po[_.fl_exión, en fuf_l.ci<JI!_9e sus 
relaciones de esbeltez. 

El tramo AB representa la falla por aplastamiento; su amplitud se determina con 
métodos experime-ntales- (paiael acero_ A3_?, ~~~Pir.~t6__f:l_-~"Q~r_ej¡=iciñae-a ü-ña-relaCi6ii __ 
Y_c_de_ ~(~d~(i~~ª~· -2Ql· - ·- . - . . 

Las columnas muy cortas pueden resistir cargas mayores que P pues es posible 
---------·-·-· -·-------·-··---- ..... --··- . .. y . ·-- ... ·-

que se endurezcan por deformación antes de fallar (curva BE, Fig. 2.4), pero esa 
sobrerresisteríCiaño-sé-considera ñuilca éri el diseñó. 

El tramo CD describe el comportamiento de columnas esbeltas, que se pandean en 
efín~er-Ya}o~ela~~~~; su resistencia -~~_de!._ermi~~ -~~-!?- f9~rf!~lél__~e El.l_ler,' - - ---- ·- ... 

La ordenada del punto C depende, principalmente, de la amplitud de los esfuerzos 
residuales existentes en la columna. 

• 

1 

'----' 
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Por último, el tramo BC representa el comportamiento de columnas intermedias, ~ 
fallan por pandeo in-efastico. 

p 

E 

IL 
1 =Falla por aplastamtento 

\ B ~,/Pcr, JI = Falla por pandeo tnelástJco Py ' 111 = Falla por pandeo elclsttco 
A 

1 

1 ' p 
1 ' ' 1 ' p = K 2EA 

Py/2 1 e -,------- Cl~ ( Ur .¡. 
1 

1 
1 o 
1 
1 

u' 
11 111 

' - --
" 

Fig. 2.4 Relación entre la carga de falla y la esbeltez de las 
columnas. Pandeo por flexión. 

La determinación de la carga crítica de pandeo elástico es un problema resuelto, si 
se conocen las condiciones de apoyo de la __ Ct?fUfT:!I'l__a;-se cuenta co~-:fó_rTT}\llas 
"exactas" para d~_terminarl~; la posición del punto B se conoce también con buena 
precisión. 

Los métodos para deter~inar la carga crítica de pandeo inelás!)~_o_ s_o_Q,_~_!l __ C!=lmgio, 
laboriosos y _2_gcg ~c:lss>_s;~~_embargQ,_I_9_ curva que_ relacion_él_~~as C:élrg;;¡_s_J;on la 
esbeltez de l_a __ co_l_l:!:!lr:'?. tiene que pasar por los puntos B y C: el diseño de las 
columnas que fallan por pandeo inelástico se basa en una curva semiempirica que 
une esos dos puntos. ·e-~-alg-un~s- _caso~ se utifizalacurva-·rrúíssencilia:-que es la 
recta BC. 

Una de las ecuaciones de la ref. 2.2 es la de una parábola tangente a la hipérbola de 
Euler en el punto C. de ordenada P, /1, que proporciona una carga de falla igual a 

P,. cuando la esbeltez de la columna es nula; no aparece el tramo horizontal AB, 

pero la curva coincide prácticamente con él. 

En la ref. 2.3 se emplean ecuaciones análogas, escritas en términos de esfuerzos 
permisibles en vez de resistencias últimas. 

V 
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2.5 PANDEO ELÁSTICO 

2.5.1 Caso general 

Las ecuaciones diferenciales de equilibrio de segundo orden de una columna 
pnsmática con secciones transversales asimétricas (Fig. 2.5), que se encuentra en 
una configuración ligeramente deformada lateralmente y retorcida, correspondiente a 
un estado de equilibrio indiferente. y en la cual los esfuerzos no sobrepasan, en 
ningún punto. el limite de proporcionalidad del material, son (refs. 2.1, 2.4 y 2.5): 

El, v 10 + Pv'- Px,r =o 
El,u 10 +Pu'+Py,r/)=0 

EC.f/1~'" - (GJ- P r,' }r + Py,u"- Px,v" =O 

1 

• 1 
V. • 

' 1 
l ' 

--~ /y 

C. centro de gravedad 
T. centro de torsLón 

1 
1 u 

1 

1 

1 

' 
1 

Fig. 2.5 Desplazamiento de secciones transversales de 
columnas que no tienen ningún eje de simetría. 

(2.1) 

(2.2} 

(2.3) 

P es la fuerza de compresión en la columna, y los demás símbolos tienen los 
significados siguientes: 

El,, El,: rigideces por flexión alrededor de los ejes centroidales y 

principales de las secciones transversales, constantes, de la 
columna. 

GJ : rigidez por torsión de Saint Venant. 
EC.: rigidez a la torsión por alabeo. 

" , ,. : desplazamientos del centro de torsión de las secciones 
transversales, paralelos a los ejes centroidales y principales x, 
y (Fig. 2.5). 

1/1: rotación alrededor del eje longitudinal z (Fig. 2.5). 
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Las columnas con secciones transversales asimétricas son poco comunes en las 
.estructuras; sin embargo, de la solución general obtenida para ellas pueden 
deducirse resultados aplicables a las secciones usuales, que tienen uno o dos ejes 
de simetría. 

2.5.2 Secciones con un eje de simetría 

Son frecuentes en las estructuras fabricadas con perfiles laminados, con placas 
soldadas y en las hechas con perfiles de lámina delgada; entre ellas se cuentan las 
canales. las tés, los ángulos espalda con espalda, y una gran variedad de secciones 
de lámma delgada (Fig. 2.6). 

- -[ T lr --E --t -<· 
Fig. 2.6 Secciones con un eje de simetría. 

T (X 0 .0) e (O. O) X 

X o 

) 

y 

Fig. 2.7 Sección con un eje de simetría. 

Si el eje de simetría es el x (Fig. 2.7), Yo= O, y la ecuación característica se reduce 
a: 
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distancia entre los centros de gravedad y de torsión de la 

sección medidas paralelamente a los ejes correspondientes 
(Fig. 2.5). . 

r0
2 =xg +yg +(!, +l.)jA =x; +y~ +r,' +r; 

1,, 1, , A: momentos centroidales y principales y área de la sección. 

r, , r, : radios de giro respecto a los ejes centroidales y principales. 

r0 _: radio polar de giro, respecto al centro de torsión. 

E: módulo de elasticidad. 
e : módulo de elasticidad al esfuerzo cortante. 

Todas las derivadas son respecto a z, que se mide a lo largo del eje longitudinal. 

Teniendo en cuenta las condiciones de frontera, las ecuaciones 2.1 a 2.3 llevan a la 
ecuación característica siguiente, cuyas raíces son las cargas críticas de pandeo 
elástico (re f. 2.1 ): 

r0
2 (P,- ~" XP,- ~~ XP,- ~r. )- yg?¡(P,- P"' )-xgP¡(P,- ~~)=O (2.4) 

donde: 

carga crítica de Euler para pandeo por 

flexión alrededor de x. (2.5) 

carga critica de Euler para pandeo por 

flexión alrededor de y. (2.6) 

[ 
~r' EC e ] 1 ·t· d d 1 . t. P. = '. + J -. : carga en 1ca e pan eo e as 1co por 

·'- (KL)· r.· . 
' ' o 

torsión (alrededor del eje : ). (2.7) 
KL : Longitud efectiva de la columna. 

Cada uno de los tres valores de P, que se obtienen al resolver la ec. 2.4 es una 

función de ~", Pm y P,'-, lo que indica que las columnas con secciones 

transversales as1métncas. no se pandean por flexión o torsión puras; cualquiera de 
los tres modos posibles es por flexión y torsión combinadas. El pandeo por 
flexotorsión es una combinación de tres modos de pandeo, que sólo podrían 
presentarse por separado si las condiciones fuesen adecuadas, es decir, si en cada 
caso se impidiesen los otros dos modos. ' 

Puede demostrarse que la menor de las tres cargas críticas obtenidas al resolver la 
ec. 2.4, que corresponde a una interacción de los tres modos de pandeo, y es la que 
realmente ocasiona la falla de la columna, es siempre menor que la más pequeña de \~ 

las cargas críticas individuales ~", P,ry y Pm. 
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Distancia entre el centro de gravedad y el eje del alma: 
2 x IOx 4.5 = 48.0.\: :. X= 1.88 cm 

s· = 100 
Dunens100es en cm 

Fig. E2.1-1 Sección transversal de la columna. 

Distancia entre el eje del alma y el centro de torsión: 

JB'' J x 1 o' 
m= = 3.37 cm 

6B'+Zi 6xl0+29.0 

Distancia entre los centros de gravedad y torsión: 

Xú =.\'+m= 5.25 cm 

Momentos de inercia: 
lx28) .') 4 

f ,. = + 2 x 1 O. O x 14.) • = 603.1- cm 
12 

' l- 10.0
3 

( )'] • !, =28.0xl.Oxl.SS· +2 l.Ox--+1xl0.04.5-1.88 · =402.9cm 
. . 12 

No se han incluido los términos B'1 3 /!2 y al 
3 /!2 porque su contribución es 

siempre muy pequeña en secciones de paredes delgadas. 

Constante de torsión de Saint Venant: 
1 1 

J = 1~ (28' +a)= J.?· {2xl0.0+28.0)= l6.0cm• 
·' J 

Constante de torsión por alabeo: 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

j 

1 

j 
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que puede escribirse en la forma: 

(2.8) 

Esta ecuación tiene tres soluciones; la primera, Pr =Peno, corresponde a flexión 

alrededor del eje normal al de simetría, que en este caso es el y, lo que indica que 
una de las formas de pandeo es por flexión. sin que la columna se salga del plano 
de simetría, ni se retuerza (este es el problema resuelto por Euler). Sí los extremos 
están articulados, la carga crítica se calcula con la fórmula de Euler para pandeo por 
flexión alrededor del eje y (Ec. 2.6): 

rr'EI, 

Las otras dos soluciones son las raíces de la ecuación de segundo grado que se 
obtiene el igualar a cero la expresión contenida en el paréntesis rectangular; son dos 
cargas críticas de pandeo por flexotorsíón; la menor de ellas, que es siempre más 
pequeña que P., y P,r., pero puede ser mayor o menor que P," , se calcula con la 

ec. (2.9): 

P =- P +P - P +P - -4HP P 1 [( ) ~( )' J fT 2 f/ ,·r.r rr: en cr; rrl cr: 
(2.9). 

donde H = 1 - (x., 1 ro r y p FT es la menor de las cargas críticas de pandeo por 

flexotorsión. 

Una columna con secciones transversales con un solo eje de simetría puede 
pandearse por flexión alrededor del eje normal al de simetría, o por flexotorsión, 
flexionándose alrededor del·otro eje centroidal y principal, y retorciéndose; que sea 
crítica una u otra forma de pandeo depende de las dimensiones y forma de las 
secciones transversales y de la longitud y condiciones de apoyo de la columna. 

EJEMPLO 2.1 Calcule las cargas críticas de pandeo elástico de tres columnas, de 
3.00 m, 6.00 m y 1.50 m de longitud, articula-.Jas en los extremos; las tres 
tienen la sección transversal que se muestra en la Fig. E2.1-1 1

• Suponga, sin 
demostrarlo, que el pandeo local no es crítico. 

Propiedades geométricas 

A= (a+ 2B')t = (28.0+ 2 x 10)1.0 = 48 cm 2 

' Las esqu1nas de los perf1les hechos con lám1na doblada en fria. que constituyen una buena parte de \..._; 
las columnas en las que debe revisarse la posible falla por pandeo por fiexotors1ón, son siempre 
redondeadas. lo que ha de tenerse en cuenta en el cálculo de las propiedades geométricas. En este 
ejemplo se han considerado en ángulo recto para simplificar los cálculos numéricos. 
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C =tB'3a 1 3B'+2a =\.Ox10.03 x29.02 3x10.0+2x29.0= 69296 cm• 
a 12 6B'+a 12 6x10.0+29.0 ' 

Las expresiones para m , J y Ca se han tomado de la ref. 2.2. 

Radios de giro: r" =fiJA= ~6034/ 48.0 = 11.21 cm 

r, =fiJA= ~402.9/48.0 = 2.90cm 

,_, ·' I,+I,_
5

,_, 
0

, 6034+402.9_
1617 

, 
ro - Xo + Yo + - --~ + + . cm 

- A 48.0 

H=1-(x0 /r0 )' =1-5.25'/161.7=0.83 

Cargas criticas. Como sus secciones transversales tienen un eje de simetría, 
la columna puede pandearse por flexión, alrededor del otro eje, o por 
flexotorsión. 

L=3.0 m 

Carga critica de pandeo por flexión (alrededor del eje y). 

pm = Tr: El ./(K' L,'f = (402.9;r' E/(1 X 300Y ~o·' = 90.1ton 

Ec. 2.6 

Carga crítica de pandeo por flexotorsión. 

Pm = Tr' El ,/(K ,L,)' = (6034Tr 2 E/(1.0 x 300)' )o·' = 1349.2 ton 

Ec. 2.5 

[ 

1r' EC ] 1 [69296Tr' E ] 10·' P,r. = (, )'~ +GJ ~= ( "1' +787500x16.0 --=173.8ton 
K,L, r0• 1x300¡ 161.7 

Ec. 2.7 

P =- P + - + · - 4HP P 1 [( ) ~( )' J F! 2 H c,.x pcr: pcn pcr: en rr; 

= 
1 

[(1349.2+173.8)-J(1349.2+173.8)
2 

-4x0.83x1349.2xl73.8] 
2 X 0.83 

=169.7ton 
Ec. 2.9 

Esta fuerza es mayor que Pm, lo que indica que el pandeo por flexotorsión no 

es critico; la columna falla por pandeo de Euler alrededor del eje y. 
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L=6.0m 

~" = 22.5 ton 

~" =337.3ton; ~r. = 101.9ton; PFT =97.3ton 

También en este caso es critico el pandeo por flexión alrededor de y. 

L=1.5 m 

~" = 360.4 ton 

~" =5396.8ton; ~r. =461.2Ton; ?17 =454.1 ton 

Sigue siendo critico el pandeo por flexión alrededor de y. Cuando la longitud 
disminuye, P17 se acerca a ~,.,;/as barras muy cortas fallan por pandeo por 

fiexotorsión. Sin embargo, es'a condición no tiene importancia práctica en 
columnas como la de este ejemplo, pues es poco probable que una sección 
como la de la Fig. E2. 1-1 se utilice en miembros de longitud bastante menor 
que 1.50 m. 

La carga critica calculada para la columna de 6.00 m es, seguramente, la real, 
pues dada su esbeltez. faflaria en el intervalo elástico. Sin embargo, los 
resultados obtenidos para las columnas más cortas deben corregirse por 
inelasticidad, para obtener su resistencia real. (La esbeltez que separa el 
comportamiento elástico del inelástico depende del tipo de acero, que no se 
conoce en este ejemplo). 

2.5.3 Secciones con dos ejes de simetría 

Son las más utilizadas en estructuras: secciones 1, H, en cajón, tubulares (Fig. 2.2), y 
muchas de lámina delgada (Fig. 2.8). 

Fig. 2.8 Secciones de lámina delgada con dos ejes de simetría. 
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A=65.0cm'; f,=f,=2997.4cm'; r,=r,=6.79cm 

x 0 = v 0 =O (Coinciden los centros de gravedad y de torsión). 

r,' = {!, + 1 ,. )/A= 2 x 2997.4/65 = 92.2 cm' 

J =~(33.0xl' +2xl6.0x1')=21.7cm' 
3 

C, =O (La rigidez al alabeo de las secciones cruciformes es despreciable). 

Cargas criticas. Como las secciones transversales tienen dos ejes de 
simetría, la columna falla por pandeo por flexión o torsión puras. Puesto que 
(KL), =(KL),, e!, =1,, las dos cargas criticas de pandeo por flexión son 

iguales. 

L=4.00 m ( L/r = 58.9}. 

Pandeo por flexión: 

Pandeo por torsión: 

pm = pm = 2997.4~' E X 1 o-) = 377.0 ton. 
4oo-

P = GJ = 787500 X 2 u_ X 1 o-J = 185.3 ton. 
cr: ~ 9'l '? 'a -·-

En la ecuación para calcular P,~ desaparece el término correspondiente al 
efecto de alabeo. La falla es por pandeo por torsión; la carga critica de 
pandeo elástico es P,r. = 185.3 ton. 

L = 7.00m (L/r=103.!}. 

Pandeo por flexión: P = P = 123.1 ton. crf rrv 

Pandeo por torsión: P, = 185.3 ton. 

Como C, = O, P,r. es independiente de la longitud de la columna. 

Ahora la falla es por pandeo por flexión: P" = Pm = P,, = 123.1 ton. 

Los resultados de este ejemplo muestran que debe considerarse la 
posibilidad de falla por pandeo por torsión en columnas de secciones 
transversales especiales, sobre todo cuando su resistencia a la torsión por 
alabeo es baja y están formadas por placas de paredes delgadas; en este 
ejemplo, una columna con esbeltez L/r =59 falla por torsión (en la ref. 2.6 
muestra que para la sección estudiada el pandeo por torsión es crítico para 
O :S L/r :S 82. aproximadamente). 
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Los centros de gravedad y de torsión coinciden, x0 =Yo =O, y como r0 es diferente 

de cero, la ec. 2.4 se reduce a: 

(2.10) 

Las tres cargas criticas son P", = P"', P"' = P,N y P", = P =; el modo de pandeo 
queda determinado por la menor de ellas. No hay interacción; la columna falla por 
pandeo por flexión o torsión puras. 

El uso casi exclusivo de la fórmula. de Euler (con la que se determinan Pm y Pm, 

pero no P,r.) para columnas de acero laminado en caliente, de sección 1 o H, o en 

cajón, laminadas o formados por placas soldadas, proviene de que en ellas P"' y 

Pm' son casi siempre menores que ~r. y, en el peor de los casos, la menor de las 

dos está muy cerca de ella (ref. 2.6). Sin embargo, el pandeo por torsión puede 
controlar la resistencia de columnas de baja resistencia a la torsión, como las 
secciones en cruz, o de paredes muy delgadas; por este motivo, las especificaciones 
del Instituto Americano del Hierro y el Acero (AISI, por sus iniciales en inglés), que 
se refieren al diseño de estructuras hechas con lámina delgada han incluido, desde 
1968, la revisión de esos dos modos (ref. 2.7), mientras que las del Instituto 
Americano de la Construcción en Acero (AISC), que cubren, principalmente, el 
diseño de estructuras de acero laminado en caliente, no han tenido en cuenta el 
problema hasta 1986 (ref. 2.8). 

EJEMPLO 2.2 Calcule las cargas criticas de pandeo elástico de dos columnas. de 
4.00 y 7.00 m de long1tud, articuladas en los extremos, que tienen la sección 
transversal que se muestra en la Fig. E2.2-1. Suponga que el pandeo local 
no es crit1co. 

--11-;o 
.----------------

1 

1 

1 

'"j -::==:::====~ ;::::===l l_ : T,.o 
16 s\ 

1 : j 
t.--~------------- : AcolacJones en cm. 

16.5 16.5 

Fig. E2.2·1 Sección transversal de las columnas. 

• 
• 1 
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2.6 PANDEO POR FLEXIÓN 

El pandeo por flexión, alrededor de uno de los ejes centroidales y principales, de 
columnas de sección transversal con dos ejes de simetría, es el que reviste mayor 
interés en el diseño de estructuras. 

2.6.1 Pandeo elástico 

' Se tiene una columna esbelta de sección transversal constante doblemente 
simétrica, articulada en un extremo y con un apoyo guiado que permite rotaciones y 
desplazamientos lineales a lo largo de su eje en el otro, sujeta a la acción de fuerzas 
axiales de compresión P. Se supone que la columna es perfectamente recta, que el 
matenal de que está compuesta es homogéneo y elástico, y que en las 
articulaciones no hay ninguna fricción (Fig. 2.9a). 

p 

p 

a) 

L 

·-'~~ 
+ 

--"-.-1 
1 

1 

b) 

Fig. 2.9 Columna esbelta doblemente articulada. 

En esas condiciones la forma recta corresponde a lÍn estado de equilibrio entre las 
fuerzas exteriores e interiores. puesto que en cualquier sección transversal hay un 
conjunto de fuerzas interiores, uniformemente distribuidas, cuya resultante tiene la 
misma Intensidad y linea de acción que P. 

Para averiguar si el equilibrio es estable, inestable o indiferente, se aplica en la 
sección central de la columna una fuerza lateral pequeña que la coloca en una 
posición ligeramente deformada, y se observa si al quitarla recupera la forma recta, 
aumenta la deflexión lateral del eje. o se conserva la configuración deformada, sin 
modificarse. 
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En la discusión que sigue, la columna se flexiona en el plano "yoz". 

La Fig. 2.9b muestra la columna con una configuración ligeramente flexionada; la 
fuerza exterior P, cuya línea de acción no pasa ya por los centros de gravedad de 
las secciones transversales. ocasiona momentos flexionantes, de magnitud Pv, que 
tienden a aumentar la curvatura del eje. 

En cada sección transversal aparecen fuerzas interiores equivalentes a un par, que 
se superponen con las uniformes iniciales, y tratan de hacer que la columna vuelva a 
la forma recta original. El par interior El/ R es función de la curvatura 1/ R del eje de 
la pieza en la sección, o sea de la magnitud de la deformación de la columna, pero 
no depende de la intensidad de la fuerza P. · 

En cada sección transversal hay dos momentos, urio exterior, Pv, función de la 
geometría del eje deformado y de la fuerza P. y otro interior, El/ R, que depende 
sólo de la configuración del eje de la pieza. de manera que al llevarla a una posición 
flexionada infinitamente cercana a la recta original puede presentarse cualquiera de 
los tres casos siguientes, según la magnitud de la fuerza exterior: 

Si P es pequeña. 

Si Pes grande, 

Para un cierto valor intermedio de P, 

Pv< El/R 

Pv>Ef/R 

Pv = El/R 

En el primer caso, el momento que trata que la columna regrese a la forma recta es 
mayor que el que tiende a deformarla, y al suprimir la fuerza lateral la pieza se 
endereza: el equilibrio es estable; en el segundo se invierte la relación entre los 
momentos. lo que indica que la curvatura crece aún después de quitar la fuerza 
lateral. condición característica de un estado de equilibrio inestable; en el tercero los 
dos momentos son iguales: el equilibrio es indiferente, y son posibles 
configuraciones equilibradas curvas de flecha indeterminada. pero siempre muy 
pequeña, además de la forma recta; la fuerza axial que ocasiona la condición de 
equilibrio indiferente es la carga crit1ca P,( . 

Interesa, precisamente. el equilibrio indiferente, porque marca la terminación de un 
estado deseable y la iniciación de un fenómeno que debe evitarse siempre; la flexión 
espontánea, o pandeo de ia pieza. 

El pandeo de las piezas rectas comprimidas no se debe a imperfecciones en la 
columna y en la aplicación de la carga (las que, si existen, hacen que la flexión 
empiece a manifestarse para valores pequeños de P y aumente con ella); se 
presenta cuando no hay ninguna imperfección, ya que al alcanzar la carga el v · • 

critico la fonna recta de equilibrio se vuelve inestable. {E.~ra __ ql!e haya~ _ 
columna ha de ser inicialmente recta y la fuerza de compresión perfectamente dXIal, 
de manera que se mantenga recta en las pnmeras etapas, hasta que P áiciiñ_ce el 
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· 2.6.1.1 Detenninación de la carga crítica 

La carga critica se calcula igualando el momento exterior en una sección transversal 
cualquiera de la columna deformada, ocasionado por la fuerza P, con el momento 
resistente interior en esa misma sección, y resolviendo la ecuación diferencial 
correspondiente; por ejemplo, si la columna se flexiona en el plano yoz (alrededor de 
los ejes x) se tiene Pv = El x / R, ·Y si se supone que los desplazamientos del eje son 

suficientemente pequeños para que la curvatura 1/ R pueda considerarse igual a 

d'v/ d:' = v', se llega a: 

Ef,v'+Pv=O 

que es la ecuación de equilibrio de la columna ligeramente deformada: su solución 
proporciona los valores de las cargas que pueden mantenerla en equilibrio en esas 
condiciones. es decir, las cargas criticas de pandeo elástico: 

p = n 2 ~r 2 E!, 
en L2 

n es un numero positivo cualquiera. 

El eje de la columna deformada es una senoide; el número de ondas queda def1nido 
por-n -. -SCn :: l.,.Ja coi~_mna J';ijJ8.ñª~ª-ei1 una. ~eJT1iond~_dÓ~_5¡_~-;; 2 etc.; " 
cada modo superior de pande<! __ le c~mes_e<?nde una _s:ar¡g~ljti«<LfT1áS elevada. 

La carga critica más pequeña es la única que tiene interés práctico (a menos que se 
obligue a la columna a pandearse en alguno de los modos superiores, evitando el 
desplazamiento lateral de una o más de sus secciones transversales, por medio de 
restricciones exteriores), de manera que puede escribirse: 

p =Tr
2
EI, 

en L~ 

Pm es la carga critica de Euler para pandeo alrededor del eje x. 

Como la columna se pandea siempre en el plano de menor resistencia a la flexión, si 
no hay restncciones exteriores que lo impidan, la ecuación anterior puede escribirse 
en una forma más general: 

1r
2 El 

p" = -, (2.11) 
¿-

donde 1 es el momento de inercia mínimo de la sección transversal constante de la 
columna. 

La carga crítica de Euler marca el punto en que la __ c()l.l!.f!lfl.a __ elásttca pertecta se 
vuelve mestable;-ño se"" aléañza--núnca en- columnas reales, que no son 
absolutamente rectas, n1 con cargas aplicadas exactameniea--lo largo de su eie 
centroidal, como se supone en la teoría. Sin embargo, en ensayos cuidadosos ct 
especímenes pequeños, en Jos que se eliminan al máximo las excentricidades y las 
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valor crítico; si hay deformaciones iniciales o excentricidades en la aplicación de la 
carga la columna no se pandea, sino empieza a flexionarse desde un principio y 
llega eventualmente a un estado de equilibrio inestable. en ton:n~ __ gra~_ua_l, a 
diferencia del pandeo. gue es un fenómeno instantáneo). Esto no quiere decir que la 
columna se flexione necesariamente, pero a semejanza de lo que sucede en todos 
Jos casos de equilibrio inestable es improbable que permanezca recta; en la práctica, 
además. las imperfecciones inevitables, aún siendo muy pequeñas, hacen que la 
flexión se inicie bajo cargas de poca intensidad. 

Cuando emp1eza la flexión bastan incrementos muy pequeños de la fuerza axial para 
que las deformaciones crezcan rápidamente, con el consiguiente rápido aumento de 
los esfuerzos, que alcanzan pronto los valores de falla, por la que la iniciación del 
fenómeno de inestabilidad equivale a la desaparición completa de la resislencia, o 
sea al colapso dé la columna. 

Mientras el equilibrio es estable los incrementos de la carga P ocasionan sólo 
deformaciones longitudinales de la columna, que está sujeta a esfuerzos uniformes 
de compresión; el pandeo se manifiesta al aparecer una nueva deformación, la 
flexión, que provoca otra solicitación, el momento flexionante. 

En la Fig. 2.3c se muestran las curvas P-v (fuerza axial-deflexión) de dos columnas, 
una recta y cargada axialmente (representada con línea llena),· la otra con 
imperfecciones iniciales (línea interrumpida). La primera es una recta vertical, que 
co1ncide con el eje de las ordenadas; cuando la fuerza P llega al valor crítico se 
presentan dos posibilidades: que P siga creciendo sin que la columna se flexione (la 
gráfica sigue coincidiendo con el eje de las ordenadas), o que se inicien las 
deformaciones laterales, que aumentan rápidamente con incrementos pequeños de 
P hasta llegar. poco después, a la carga máxima que puede soportar la columna, 
? 11 • En la segunda curva las deformaciones laterales crecen desde un principio, en 
forma gradual, hasta que la carga alcanza el valor de colapso. La curva trazada con 
linea llena representa una falla por pandeo, mientras que la interrumpida 
corresponde a colapso por inestabilidad ocasionada por exceso de defonmación, sin 
que haya pandeo propiamente dicho: la compresión alcanza su intensidad maxima 
sin pasar por un valor crítico. que se caracteriza (curva con línea llena) por una 
"b1furcac1ón del equilibrio". (Cuando la carga alcanza el valor crítico se llega a un 
punto de bifurcación del equilibrio; a partir de él, la barra perfecta puede mantenerse 
recta, deformándose sólo por compresión, o adoptar otras configuraciones en 
equilibrio, cercanas a la recta, que se caracterizan por la aparición de una nueva 
deformación, la flexión. Un hecho analogo caracteriza todos los fenómenos de 
pandeo). 
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Una vez formada la articulación plástica el momento interno en la sección central es 
constante, y para que se conserve el equilibrio mientras aumentan los 

. desplazamientos laterales ha de disminuir la carga que obra sobre la columna. 

2.6.1.2 Esfuerzo crítico 

Dividiendo los dos miembros de la ec. 2.11 entre el área A de la sección 
transversal, teniendo en cuenta que P,,/ A es el esfuerzo correspondiente a la 

iniciación del pandeo, sustituyendo el momento de inercia 1 por Ar' y efectuando 
simplificaciones, se obtiene la expresión: 

rr'E 
a, =w (2.12) 

en la que a., es el esfuerzo critico de Euler para pandeo elástico: el cociente Ljr 

recibe el nombre de relación de esbeltez de la columna. r es el radio.de giro de las 
secciones transversales n:ispecto al eje de flexión. - -

2.6.1.3 Longitud efectiva 

Como la fórmula de Euler se deduce suponiendo que los dos extremos de fa 
columna están articulados, sólo proporciona la carga o el esfuerzo critico de 
columnas con esas condiciones de apoyo; si cambian las restricciones en los 
extremos, se modifica su capacidad para resistir fuerza axial. 

La columna doblemente articulada no existe en las estructuras reales y sólo se 
obtiene en experimentos de laboratorio muy cuidadosos; su importancia estriba en 
que a partir de los resultados obtenidos para ella pueden deducirse las cargas o 
esfuerzos críticos correspondientes a cualquier otra condición de apoyo, por lo que 
se le da el nombre de caso fundamental. 

S1 la columna está aislada y tiene condiciones de apoyo bien definidas, su carga 
critica, y la configuración del eje deformado, pueden determinarse utilizando la 
ecuación de eqUIIibno de segundo orden, en la que se introducen las condiciones de 
frontera propias del tipo de apoyo. 

Por ejemplo. si los dos extremos están empotrados (las rotaciones y lo~ 
desplazamientos laterales están impedidos, pero un extremo puede acercarse a 
otro), aparecen momentos en ellos, cuando se inicia el pandeo. La soluciór 
matemática del problema (ver, por ejemplo, la ref. 2.9) demuestra que hay do: 
cargas criticas, que corresponden a los dos modos de pandeo de la Fig. 2.1 C 

P.,= 4rr~ El/ (. para el modo simétrico, y P., = 80.766 El/ L~ , para el antisim, ;e 

Puesto que la carga .critica del primer modo es menor que la del segundo, 1 
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curvaturas, se han observado cargas tan cercanas a las teóricas que el error 
experimental resulta insignificante. 

La ecuación del eje de la columna deformada, en el instante en que se inicia el 
pandeo, es (ref. 2.6): 

e , e n~r 
v = 

1
sen.tt,: = 

1
sen-= 

L 
donde 

)., = ~ Paf El = ~(n 2 ~r 2 El/ L )/El = n:r/ L 

Haciendo " = 1 y tomando z = L/2 se obtiene la flecha máxima, en el centro de la 
columna: 

;-r L rr 
,. = e

1
sen-- = e

1
sen- = e1 mcu- L ~ 2 

La deflexión lateral es indeterminada, pues e1 es una constante arbitraria, lo que 
indica que la teoría desarrollada hasta ahora permite obtener la carga para la que se 
inicia el pandeo, pero no predice el comportamiento posterior, ya que con ella no se 
pueden calcular los desplazamientos laterales del eje, que permanecen 
indeterminados. 

La limitación anterior se origina en el empleo de la fórmula 1/ R = d 2 yj d=' , que es 
suficientemente precisa para desplazamientos pequeños, pero deja de serlo cuando 
aumentan; si se desea· ampliar la teoría del pandeo elástico de columnas, para que 
tenga en cuenta desplazamientos laterales grandes, es preciso emplear la expresión 
matemática exacta de la curvatura. 

Los dos caminos conducen a resultados análogos pues el segundo, basado en la 
expresión correcta de la curvatura, indica que el equilibrio sigue siendo estable para 
cargas mayores que la critica, pero sólo para incrementos muy pequeños, después 
de los cuales se produce la falla por pandeo inelástico. 

La falla se presenta, en todos los casos, cuando se forman en la columna 
articulaciones plásticas suficientes para que se convierta en un mecanismo; en la 
barra articulada en los dos extremos basta con una sola, que aparece en la sección 
de momento máximo (la sección central) cuando se agota su resistencia bajo la 
acción combinada de la fuerza axial y del momento ocasionado por el 
desplazamiento lateral que caracteriza al pandeo, o sea cuando M = Pv =M , 1ruu max pe 

donde M pe es el momento plástico resistente de la sección transversal, reducido por 

efecto de la fuerza axial. La carga de colapso es muy poco mayor que la critica, 
pues el rápido crecimiento de los esfuerzos hace que la sección central se plastifique 
inmediatamente después de iniciarse el pandeo. (El colapso tiene lugar siempre en 
el intervalo plástico, independientemente de que el pandeo se inicie abajo o arriba 
del límite de proporcionalidad). 
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KL es la longitud efectiva de la columna, que se define como la longitud de una 
columna equivalente, articulada en los dos extremos, que tiene la misma carga 
critica que la columna restringida real; es igual a la distancia entre los dos puntos de 
inflexión, reales o imaginarios, del eje deformado. Vale 1.0 para extremos 
articulados y Y:z para extremos empotrados, y tiene valores intermedios para 
restricciones elásticas comprendidas entre esos limites; si un extremo de la columna 
puede desplazarse linealmente respecto al otro, en dirección perpendicular al eje 
original, K puede crecer indefinidamente. 

En la Fig. 2.11 se dan los valores de K para varias condiciones de apoyo 
idealizadas. en las que las restricciones que impiden las rotaciones y traslaciones de 
los extremos son nulas o cien por ciento efectivas. 

(a) (b) (e) (d) (e) 

• Jo ~ lp " fz>: f ... ~ lp t 
1 1 1 

La linea punteada 1 1 1 \ 1 

indica la forma de 1 1 1 1 1 
1 1 1 1 

la columna pandeada 1 
1 1 

1 
1 1 

\ 1 1 1 1 

\ \ 1 1 

\ \ 1 

" ~ " 
,. 

" !» A ~ " ~ 

Valor teórico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 

Valores de diseño 
recomendados cuando 0.65 0.80 1.2 1.0 2.1 
se tienen condic1ones 
cercanas a las ideales 

"'fU Rotación impedida y traslación impedida 

Cond1ciones en V Rotación libre y traslación impedida 
los extremos 

r.z¡n Rotación impedida y traslación libre 

r Rotación libre y traslación libre 

Fig. 2.11 Valores del coeficiente K para columnas aisladas con 
diversas condiciones de apoyo. 

(!) 

• fz>: f ... 
1 
1 
1 

' 1 

1 

1 

1 

,¡ & 

2.0 

2.0 

Puede suponerse que se presenta una condición de empotramiento perfecto t.. ~< 
base (casos a, b, e y e, Fig. 2.11) cuando la columna está ligada a una cimentaciór 
rígida, cuyas rotaciones son despreciables, por medio de una conexión diseñad; 
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columna se pandea en la forma simétrica, a menos que se impida el desplazamiento 
lateral de su punto medio, y puede escribirse: 

p =4:r
2
Ef 

cr L2 

Los momentos en los extremos y las fuerzas axiales equivalen a las cargas P 
aplicadas excéntricamente (Fig. 2.10a). Los puntos de inflexión, de momento nulo, 
localizados en las intersecciones de la línea de acción de P con el eje deformado, 
dividen la barra en tres secciones: la central, comprendida entre ellos, de longitud 
L/2 (ref. 2.9}, se encuentra en las mismas condiciones que el caso fundamental. 

Po · 
' ' 

:-·- -- T. 
/ ;u• 1\ 
1 

1 ~---~~ 
1 1 

1 ' . l
1 

]L'2=KL1 
' 
1 

! 1----;:l-
! L!4 / 
,i 1 
.1-'-- n-. 

' 
p 

• Puntos de tnftexton 

a) Pandeo stmetnco 

( 

' 

PI 
1 

' 
i"'T 
1 ,, 

¡, 

'' 

u. T ' ' 
' ' 
' \ 

U2 

: .' 1 U2 

'/ 1 
1 J.. 

= 
pi 

bj Pandeo anttstmetnco 

Fig, 2.1 O Pandeo de una columna empotrada en los dos extremos. 

La carga critica de pandeo de la columna doblemente empotrada se puede 
determinar utilizando la fórmula deducida para la articulada en ambos extremos, 
pero empleando al aplicarla la longitud del tramo que se encuentra en las mismas 
condiciones que el caso fundamental, en vez de la longitud real: 

P = :r
2
E! = 4:r

2
E! 

" (L'2 r L' 
Utilizando directamente la ecuación de equilibrio de la columna deformada se llega a 
este mismo resultado. 

De manera análoga, la fórmula de Euler puede emplearse para calcular la carga o el 
esfuerzo critico de pandeo de columnas con otras condiciones de apoyo, por lo que 
conviene escribirla en la forma general siguiente: 

:r 'El 
P, = -( )' (2. 13) 

_KL-

:r'E 
O",= (KL/r)' (2. 14) 
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elásticamente hasta la iniciación del pandeo, por lo que en la ecuación de equilibrio 
aparece el módu-iO de elasticidad E. que se-conserva en las fónnulas finales:...f:QI:!lo 
una consecuencia, la teoría de Euler, y las ecuaciones obtenidas con ella (ecs_ 2.13 
y 2.14). no son ap-JiCabíes-a columñás cortas o de longítud intermedia, en. las que se 
alcanza el limite de proporcionalidad antes que el esfuerzo crítico de pandeo 
elástico. 

La fórmula a"= rr'E/i9r)' es válida para los valores de !<3 r_~_~a_c;ió':'_~~_:sbeltez a 
los que corresponden ___ ~_!>_~Ue_0ZOS crític;os no _ _!I1ayores que el Jiñiite ___ de 
proporcionalidad (a a ~a LP) o sea hasta que: 

rr'E 
a"= (Ljrf =a¿p 

Despejando L/r se obtiene: 

!:_=rr/E 
r ~ aLP 

(2.15) 

aú es el esfuerzo en el límite de proporcionalidad. 
---- -- -· 

Con la ecuación 2.15 se calcula la relación de esbeltez mm1ma para la que r

aplicable la fórmula de Euler: no Jo es para esbelteces menores, puesto que p:· 
ellas a" > a LP, el límite de proporcionalidad se sobrepasa antes de iniciarse el 

pandeo, y éste se inicia en el intervalo inelástico. 

Durante varias décadas se consideró que la teoría de Euler era incorrecta, pues 
arrojaba r~sult?dOS ::que __ -~o ___ co~cordaban __ ~C?_n ___ i9S _ que ___ ¡¡_e__QQJenían 
expenmentalmente; esto se debía a que las columnas que se utilizaban entonces 
eran de esbeltez muy reducida y fallaban en el intervalo inelástico, bajo cargas 
mucho menores que las predichas por la fórmula de Euler. Por este motivo las 
columnas se diseñaron. durante largo tiempo, utilizando fórmulas empíricas, 
deducidas de información proporcionada por pruebas de laboratorio. Transcurrieron 
cig!!_años hasta que Lamarle, en 1845. advirtió que el error no estaba enlafórmúlá, 
Sino en SU aplicaCIÓn a c_aso~-p-ara Jos que no: es válida. ------ ---- . 

La teoría del pandeo elástico de columnas estaba bien establecida desde entonces, 
pero no se contaba con ningún procedimiento para predecir la carga crítica fuera de 
ese intervalo, por Jo que se siguieron empleando fórmulas empíricas. 

Engesser y Consi9_~e fuero_n lo_s_e!"~me:()~_~n advertir la posibilidad de modificar la 
fórmula de Euler para calc:;_ylar la carga crítica de pandeo inelástico, introduciendo en 
ella un módulo variable, función del esfuerzo crítico. 

Engesser presentó su teoría del módulo tangente en 1889; de acuerdo con ella. 
resistencia máxima de una columna que empieza a pandearse en el intervalo 
inelástico se obtiene sustituyendo en la fórmula de Euler el módulo de elasticidad E 



M1embros en compresión (la columna aislada} 

para resistir el momento de empotramiento, obtenida con una placa de base y 
anclas, o ahogando la columna en el cimiento una longitud adecuada; si el 
comportamiento del extremo inferior es incierto, respecto a la existencia de 
rotaciones, debe suponerse articulado (casos d y f). 

Las rotaciones del extremo superior se consideran impedidas cuando la columna se 
une rígidamente a una trabe de gran peralte, de rigidez muchas veces mayor que la 
suya propia; si se impiden los desplazamientos lineales de la trabe, por medio de 
contraventeos o muros de rigidez, la columna se encuentra en el caso a, y cuando 
pueden presentarse esos desplazamientos está en el e o f. 

La suposición de que hay articulaciones en los extremos superiores (casos b y d), 
puede deberse a que las trabes tengan una rigidez muy reducida o a la forma en que 
estén conectadas con las columnas. 

Los valores de K recomendados para diseño son una modificación de los teóricos, 
que tiene en cuenta que tanto las articulaciones perfectas como los empotramientos 
absolutos son irrealizables. 

Se requiere un cierto grado de juicio, por parte del ingeniero proyectista, para 
determinar cuál de los casos de la Fig. 2.11 se acerca más al problema que está 
resolviendo; si se tienen dudas. usará una aproximación que sobrestime la esbeltez 
de la columna y, por consiguiente, subestime su resistencia. 

Cuando la columna es parte de una estructura más compleja, y el grado de 
restricción en los apoyos no está claramente definido, su longitud efectiva se 
determina con métodos más elaborados. 

La ec. 2.13 puede escribirse en la forma: 

p - ,T
2
El -PE 

"- (KLT -K' ' 

donde PE es la carga . crítica de Euler de una columna, articulada en los dos 
extremos, de longitud igual a la de la columna restringida real. 

El factor de longitud efectiva K de una columna con condiciones de apoyo 
diferentes de las del caso fundamental se evalúa directamente con la expresión: 

K= (?; 
V?:: 

2.6.2 Pandeo inelástico 

L~fórmula de Euler, con la que se ~alcul~.!~ ~~rg~_g_rjti~a __ 9e _ _Q~~as rectas 
comprimidas_ axiai!!:J~nt~,- se __ basa en la suposición de que la pieza se cQmporta 
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por el módulo tangente_§, . En el mismo año, Considere hizo notar que al comenzar 

la flexión de una columna cargada .más allá del límite de proporcionalidad los 
esfuerzos en el lado cóncavo se incrementan, de acuerdo con el diagrama esfuerzo
deformación. pero los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley de Hooke~ 
manera que su resistencia máxima no es función ni del módulo de elasticidad E ni 
del tangente E, . sino de un módulo E comprendido entre los dos. Considere 

observó que E es función del esfuerzo medio P/ A, pero no propuso ningún 
procedimiento para calcularlo. 

En 1895 Engesser reconoció el error q_u_E;!_existía en su teoría g_Jjginal y presen_tó una 
nueva soluci<in __ del _ _f:lr_Qb_lema, conoci~a con el nombre de teoría del mój_ulo ':_~'!_u cid o 
o del módulo doble. 

A partir de entonces se aceptó la teorí'a del módulo reducido como la solución 
correcta del problema del pandeo inelástico de columnas; desde el punto de vista del 
concepto clásico de inestabilidad es efectivamente correcta, puesto que proporciona 
la carga para la que una columna perfecta, recta y cargada axialmente, puede tener, 
además, otras configuraciones en equilibrio cercanas a la recta. Sin embargo, más 
adelante aparecieron dudas sobre ella. pues resultados experimentales cuidadosos, 
obtenidos con especimenes de secciones transversales de diversas formas, 
indicaron que las cargas de pandeo reales se encuentran entre las predichas por las 
dos teorías. del módulo tangente y del módulo reducido, más cerca casi siempre de 
las primeras que de las segundas. 

El verdadero signific_9_9_g_d_!Lia?__9o~_ teoriauue aclarado finaJmente por Shanley en 
1947. 

En la discusión que se presenta en seguida se admiten las hipótesis siguientes: ..: 

1. Los desplazamientos laterales del eje de la columna son pequeños en 
comparación con las dimensiones de sus secciones transversales. 

2. Las secciones transversales planas permanecen planas y normales al eje 
deformado. después de la flexión. 

3. El diagrama esfuerzo-deformación del material de la columna proporciona la 
relación entre esfuerzo y deformación en cualquiera de sus fibras 
longitudinales. 

4. El plano de flexión es un plano de simetría de todas las secciones 
transversales. 

2.6.2.1 Teoría del módulo tangente 

Se basa en la suposición de que cuando la columna tiene una relación de esbeltez 
tal que el esfuerzo critico de pandeo cr, = P, j A es mayor que el limite de 



34 Miembros en compresión (la columna aislada} 

proporcionalidad, son posibles configuraciones deformadas en equilibrio indiferente 
para las que la deformación es controlada por el módulo de elasticidad tangente E, , 

que es igual a la pendiente de la curva esfuerzo de cQ_mpresión-deformación del 
material de la columna en el punto que corre~ponde ªL esfuerzo criti~o (Refs. 2.4, 
2.5, 2.6 y 2.10) (Fig. 2.12). 

ptj 
~ 

(J 

~)__ "tl----
0 1 _, 

1 

:; 
~ 
• 

o 

b) 

E1 =tan a 

ó o 

e) 

Fig. 2.12 Teoria del módulo tangente. 

La ecuación diferencial del eje deformado es: 

v'- ..!l_,. =O . EJ . 

E 

y. para una columna con extremos articulados, la carga y·e¡ esfuerzo critico valen: 

(2.16) 

(2.17) 

2.6.2.2 Teoría del módulo reducido 

De acuerdo con esta teoria, la carga critica de una columna de longitud intermedia, 
sobre la que obra una fuerza de compresión P,, tal que a,= P,/ A excede el limite 
de proporcionalidad, es: 

p = rr'EJ 
,. L~ 

El esfuerzo critico correspondtente es: 

rr'E 
C1 = r 

' (L/ r f 

(2.1 8) 

(2.19) 
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Cuando la columna se flexiona, al iniciarse el pandeo, aparecen en sus secciones 
transversales momentos que incrementan los esfuerzos en el lado cóncavo, donde 
la compresión por flexión se suma con la directa, y los disminuyen en el convexo, en 
el que la flexión produce tensiones. - ··-·--·· · 

Si la curva OBC de la Fig. 2.13 representa el diagrama esfuerzo de compresión
deformación del material de la columna, y el punto C corresponde al esfuerzo critico, 
los esfuerzos y deformaciones en e! lado cóncavo están relacionados entre si, 
?urante pequeñas deformaciones, por el módulo tangente E, (pendiente de la 

tangente CC'), y en el lado convexo. por el módulo de elasticidad ordinario, E, que 
es la pendiente de la recta CC", paralela al tramo inicial, elástico, de la curva. El 
momento resistente es proporcional al módulo reducido E,, que es función de E, 

E,, y de la geometría de la sección transversal (refs. 2.4 y 2.6): 

),.f'"' =E,! j R 

Prl cr• cr 1 

1 
1 

1 
C' 

cr, cr, 

r5 _, 
1 

1 

1 

1 o o E 

Pr) 
b) a) 

\ 

e) 

Fig. 2.13 Teoría del módulo reducido. 

Las ecs. 2.18 y 2.19 se obtienen planteando la ecuación de equilibrio de la columna 
ligeramente deformada, y siguiendo el mismo camino que para deducir la fórmula de 
Euler. 

Como E es siemp!~_!!l_?yo!__gu~_ (,_la _te~ri_9 __ <!_el f0Ódl,JI() _ _r~<!~cido ~por~_!ona 

cargas criticas-~~~ má~ al~a-~-~~,JeJ~~~.!_~~¡:j_(JIO t?~@!Jte_. 

Durante bastantes años se consideró que la teoría del módulo reducido era la más 
precisa, pues tiene en cuenta la 
producida por la flexión; sin 
experimentalmente se encuentran 

reducción de esfuerzos en el lado convexo, 
embargo, las cargas críticas obtenidas 

entre las predichas por las dos teorías, más 
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cerca, en general, de las que corresponden al módulo tangente que al reducido: por 
este motivo, se utilizó cada vez más la teoría del módulo tangente, a pesar de ser 
aparentemente incorrecta; tiene, además. las ventajas de proporcionar resultados 
del lado de la seguridad y ser más fácil de aplicar, pues E, no depende de la forma 

de las secciones transversales. 

Esta situación, aparentemente ilógica. existió hasta que Shanley aclaró el 
comportamiento de las columnas cargadas axialmente que se pandean en el 
intervalo inelástico. 

2.6.2.3 La contribución de Shanley 

Según la teoría del módulo tangente, la columna empieza a flexionarse cuando la 
carga vale· P, = :r' E,!/ L' , y son posibles configuraciones deformadas. en equilibrio 

indiferente. en las que esfuerzos y deformaciones están relacionados por el módulo 
E,. en todos los puntos. 

Para que esto sea cierto, el paso de la configLJ_ración recta a una deformada 
adtacente ha elE!. pres_entar.§e sin Ql!sLdisminuyan..losesfuiirzQs"_en . .otng.úo.:_punto 
la sección. lo que sólo es_llosible _§.U9~QE;JspJª?ªfT!i~n.1Q.s laterales se inician Ct,Jan. 
la carga ·axlaTaumentatodavfa. de manera Ql!.eJa teod51D.Cia_a que_ disminuyan los 
esTuerzos en el lado convexo se compensa p.Qr __ el incremento océ)sionªQQ.:..P.Qr la 
fuerza ax1al adicional. 

La carga P, predicha por la teoría del módulo tangente no es la fuerza axial máxima 
que resiste la columna. puesto que las mismas suposiciones que llevan a su 
obtenc1ón implican un aumento en la capacidad de carga. 

En resumen. la carga que corresponde al módulo tangente es un limite inferior de la 
res1stencia de ur)~!cófLHTliÍa; ·al aicaniarla·:·fa-barra recta--se flexiona."míe-ntras crece 
la r'U'emí-cjueobr-'a sobre-effa.'Ta--predléha por -¡a-feórla-í:lel'rrlódulcireouclaó·es-el 
limite supenor. pues es ~-~_él~~-c_omR~~~Lóñ_-~mª_1<i_l]la --g-0_? reii.§_ÍjriiJ..=_ta--cÓ.Iu-mn-ª: si 
permaneciese recta hasta entonces. La resistencia máxima se encuentra entre los 
limiies correspondientes alas dosteorias (Fig -i 14)-. -- -·- ----- ·- -

2.6.3 Esfuerzos residuales 

En los miembros de acero estructural laminados en caliente aparecen esfuerzos 
residuales, debidos a las deformaciones permanentes que se originan po• 
enfriamiento irregular desde la temperatura de laminación hasta la ambiente. 
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Los extremos de los Qatin~s _ _y__l~arte central del alma de un perfil H se enfrían c:on 
mayor rapidez que las zonas de unión de alma y patines, por estar más expuestas 
que éstas a la temperatura ambient~Jf_e_fs. 2.6, 2.11; en cualqUiera de ellas· hay una 
extensa lista de referencias adicionales). Cuando se enfrían las fibras longitudinales 
de las regiones mencionadas primero se contraen y pasan al estado elástico, 
mientras el material de las porciones centrales de los patines y de las zonas 
contiguas del alma está aún a una temperatura que le permite seguir esas 
contracciones sin ninguna restricción; cuando, posteriormente, se enfrían las 
porciones centrales. tratan de contraerse más, pero están restringidas por el metal 
que se encuentra ya en estado elástico, que no puede acortarse sustancialmente, e 
impide que las fibras que se enfrían al final se contraigan todo lo que requiere el 
descenso de temperatura. (El proceso de enfriamiento es continuo, aunque aquí se 
ha descrito, por simplicidad, como si se presentase por etapas). 

p. 
: 

P, ~ - - - - - - - - - - - - - - • - - - - - - - - - - - - -

1 
P' 

! ! - . - -

1 

1 

' 1 

! 

o 

Fig. 2.14 Comparación de los resultados de las teorías del 
módulo tangente y del módulo reducido con la resistencia 
máxima de una columna. 

Como una consecuencia de los fenómenos menc1onados, cuando el perfil laminado 
ile-gaaTatemperatura ambiente:·el material qüe ocup~Ja zq"n~<fceñ!ráiCJ_~ 165 patines -
y~ alma _acfyac~~!e_~Ci_ue_d~-~~ometido_ a ·rüer:Zas ·interiores_ de_ tensión, que ejercen 
sobre él los extremos de los pat1nes y la zona central del alma que, a su vez, 
soportan compresiones a lo largo de los bordes; hay en el perfil esfuerzos iniciales, 
antes de que actúen las cargas exteriores, que generan un sistema de fuerzas 
interiores en equ1librio. 

También producen esfuerzos residuales las deformaciones plásticas oca_~il:)nélc!as 
p-or operaciones efectuadas durante la fabricación de la estructu!SL._C.Qillil __ el 
enderezado de los perfiles, en frío o en caliente~y _ _jª_~old.ª-Q\Jlª-'--Qu~- genera 
esfuerzos residuales muy importante?, por el calentamiento y enfriamiento 
irregulares de los metales base y de aportación, desde la temperatura ambiente 

• 
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hasta la de fusión; los cortes con soplete oxiacetilénico producen efectos semejantes 
a los de la soldadura. 

Tanta en perfiles laminados en caliente como en miembros soldados. las partes que 
tardan más en enfriarse quedan:-·en ·generaCenteñsi6n; pues su longítud-flnal es
mayor que la que tendnan SI Se enfnasen libremente, y fas que Seenfríaii. pl'imerO-, -· 
encompresíórí(FTg~ZT5a). 

w4 J. 1J 
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b) Influencia del esfuerzo 
de nuencia 

Fig. 2.15 EsfuerLos residuales en perfiles laminados. 

En las secciones 1 y H los ~_sfuerzos residuales máximos aparecen en .l9§..eJqremos 
de los patines: en QE;JQiles la_mif1_?dos,_su va!o~ medio_en~sos puntos es de unos 900 
Kg/cm~. prácticamente independiente del esfuerzo de fluencia del acero, por lo que 
influyen menos en la capacidad de carga de columnas de acero de alta resistenci"' 
pues constituyen un porcentaje menor de su esfuerzo de fluencia (Fig. 2.15b). 
secciones 1 y H hechas con placas soldadas son, en general, más elevado!., .. _ 
magnitud y distribución dependen del tipcicie-pl~icasciuEdormanel alma y los 
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patines. Pueden eliminarse, casi por completo, por medio de tratamier¡tos _!~~micos 
(Fig. 2.15b). 

Los esfuerzos residuales de tensión en las soldaduras y en zonas angostas 
adyacentes a los bordes de placas cortadas con soplete exceden, con frecuencia, el 
limite de fluencia de las placas, pues aunque el metal base no resiste, inicialmente, 
esfuerzos mayores que F,, los ciclos térmicos producidoswpor la soldadura y los 

cortes modifican sus propiedades, y elevan su resistencia (Fig. 2.16). 

e~-~ •. 1· e 10\ diU \rv 
(al 

Allles de SOiaar 

C= compres•ón 
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e e 

T 

(b) 

T 

T 

Fig. 2.16 Esfuerzos residuales en placas, antes y después de 
depositar un cordón de soldadura en su eje longitudinal. (a) 
Placas laminadas. (b) Placas cortadas con soplete. 

La soldadura modifica los esfuerzos previos producidos por el_ enfriamiento o por los 
cortes con soplete. Las placas laminadas tienen esfuerzos residuales de 
compresión en los bordes, mientras que en placas cortadas con soplete esos 
esfuerzos son tensiones (Fig. 2.16). En secciones H soldadas, hechas con pJacas 
lamir~_adas, la so!q'!9ur_~~n-~n~_f11e_nt~!.'!~~oiripresión en los bordes de los patines y 
~~anda la región comprimida, lo que afecta desfavorablemente la resistencia de la 
columna"; .. en cambio: si las "placas hai-1 sÍdc)"cortadi:is" con soplete, se forman 
esfuerzos n~~id~~fes de~t~IÍ~i.~¡:¡- en .Jos-extremos d"e los pa!!ne~ Y. __ él_umenta la 
resistencia (Fig. 2.17). 
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Los esfuerzos residuales tienen distribucion_es muy parecidas en todas las secciones 
en cajón, fabricadas con placas laminadas o cortadas con soplete, porque los que 
producen las soldaduras son mucho mayores que los que habia antes (Fig. 2.18). 
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Fig. 2.17 Esfuerzos residuales en una sección H soldada, hecha 
con placas cortadas con soplete. 

2.6.3.1 Influencia de los esfuerzos residuales en la resistencia de las columnas 
de acero estructural 

Su efecto pnncipal es hacer que desciend~_el limite de pr(Jp()rcionalidad del acero, a 
pilitíi(Jel cual~su _cli;:jgr2irrú3~esftiefío~defomiaciól'l dejad~_ ser_reytaJe___jl~a a ese 
limite tan pronto como la suma de_los esfuerzos r~~i9_l}al~~-~á~ los producidos~
las cargas iguala a a.,. en algún punto de la secc;ión. Si la barra está en tensión, el 

esfu~rzo de fluencia aparece primero en el punto d_9nde laU~sione_s_ re§iduales 
eran máxjmas; si es~á en compresión, se alcanza, por primera vez. en la zonq_de 
esfuerzos residuales de compresión de mayor intensidad. 

Gomo__jas_J\Jeg_a§ __ r~sid_IJale.~. interjqt:_e§ están en equilibriQ,__!9.§..VOiúJ!1!'ln~s __ de 
esfuerzos d~- tens~é>!1 y_G()f11pr~~ió_fl E!_n_c'ªda .se.cc_iém lrélrJ!?Y.ers~L~9[l_i~UélLe§_~n~w4 sí, 
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y están distribuidos de manera que las fuerzas interiores se equilibran mutuamente_,_ 
p~r lo que_nOirifiuyen en la resistencia úitlma de las barras en tensión (en las zonas 
en que hay tensiones residuales se llega a cr,. antes que si no las hubiera. pero la 

plastificación se retrasa donde los esfuerzos residuales son compresiones) ni, por 
razones análogas, en la de barras comprimidas muy cortas, que fallan por 
aplastamiento. 

~ !. 
' "" 

O~IIOCI<O'an2 
Acero A? 

Fig. 2.18 Esfuerzos residuales en secciones cajón soldadas. 

En la ref. 2.6 se ilustra el efecto de los esfuerzos residuales en el diagrama esfuerzo 
de compresión-deformación, estudiando el comportamiento de una columna corta, 
de sección transversal rectangular, con esfuerzos residuales idealizados (Fig. 2.19); 
se obtiene la gráfica de la Fig. 2.20. Para llegar a ella se utiliza la ley de Hooke, 
durante todo el proceso de carga, pero se tiene en cu~_nta_que_ .eJ.t.IJJJa_eJª.c_!l'@, __ en 
cualquier etapa~s sólo la de la porción de la sección que permanece en el int~ntalo 
elástico, pues el resto se deforma plást.!.camente bajo esfu_¡:rzo cc:r1stante. Así, toda 
la sección es efectiva hasta que el esfuerzo producido por la carga extenor, Pj A, 

alcanza el valor u, - u,c, a partir de ese instante, las dos porciones laterales de la 

columna se plastifican. y la resistencia adicional proviene, sólo, de la parte central, 
que sigue en el intentalo elástico. 

2.6.3.2 Esfuerzo crítico de columnas con esfuerzos residuales 

Cada fibra deja de contribuir a la rigidez de la columna cuando aparece en ella el 
esfuerzo o, , pues en esas condiciones se deforma libremente, bajo carga 

constante; p_c¡r COf1~igt,!ie!_[l_t_e, _l!r1_9_vez que:se han plastificado algunas porciones de la 
cg_lumna, al superponerse l_s>_s esfuerzos producidos por las cargas exteriores con los 
residuales. se _puede -~eguir utilizando l~dórrnüla d~ _E_uiE)_r, 12~()- ~e§f!_ c_s>r:!_sider¡;¡rse 
só!Q_[¡:¡ porción de las secciones transversales que está aún en el intentalo elástico 
(refs. 2.12 y 2.13): · -- · - · -- -- ·----------
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:r 2
E!, l,P p - --

u- L' - 1 E 
(2.20) 

I ,__::_~ el_~_o_rn~~t.?._C!_e_~~~-~~a- de_ ~~Jl.~~El__de __ la sección transversal que _está en el 

Intervalo elástico cuando se inicia el __ pªndt3.Q, y PE es la carga critica de Euler. Se 
supone que Jos esfuerzos residuales son iguales en todas las secciones 
transversales de la columna, de manera que I, es constante. 

a) 

e¡ 

d) 

'P 

b 

a b • 2a a 

0' 
: '0' 
' ' 

Esfuerzos residuales supuestos 

Esfuer.::os produCidOs por P 

Fig. 2.19 Columna corta 
con esfuerzos residuales. 

Esfuerzos med1os ocas•onados 
• por la carga extenor 

1 
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~-~e, 
1 ~· , E 

.., . p....... - ' 
~· • -.-- lly ¡----: ---
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! 

are ti 

Gratica del acero s•n 
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Tan .. , =E 

ay- Crt 

E 
-t--J 
E tl-2a 
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Deformac.one:.. 
umlanas. t 

Fig. 2.20 Gráfica esfuerzo-deformación de la 
columna de la Fig. 2.19. 

El esfuerzo critico se obtiene dividiendo entre el área total A los dos miembros de la 
ecuac1ón anterior: 

e; = _P,., = _:~'_E_!, = :;-:E!,. = ::..''--='E..:.:.( 1~, .·.:..:¡) 
•• .-1 .tL: (l r: )L: {L;rf 

(2.21) 

a ... se calcula con la fórmula de Euler. sustituyendo E por el producto E(!,/!). 

Sin la contribución de Shanley a la teoría del pandeo inelástico no se habría podido 
llegar a este resultado, pues se está tomando cómo carga crítica la que ocasiona la 
iniciación de la nexión lateral de la columna, y admitiendo que ésta empieza sin que 
se descargue ninguna fibra: de no ser así, volverían a intervenir en el momento de 
inercia efectivo las zonas plastificadas del lado convexo, que regresarían al campo 
elastico. Se acepta que la flexión se inicia acompañada por un incremento de
carga, que produce aumentos de las deformaciones sin que disminuyan ""' 
esfuerzos en ningún punto; se utiliza, pues, la teoría del módulo tangente corregida 
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por Shanley, modificada porque las secciones transversales de las columnas con 
esfuerzos residuales dejan de ser homogéneas cuando se plastifican parcialmente. 

De acuerdo con las ecs. 2.20 y 2.21, la distribución de los esfuerzos residuales con 
respecto al eje de flexión influye muy significativamente en la magnitud de a", ya 

que fe depende de ella, por lo que se obtienen resultados diferentes, para una 

misma sección, e igual esbeltez. cuando se pandea alrededor de uno u otro de los · 
ejes centroidales y principales. 

Si las dos porciones laterales de amplitud a de la Fig. 2.19b, en las que había una 
compresión residual. estan plastificadas cuando se inicia el pandeo de una columna 
que tiene esa sección transversal, utilizando la grafica de la Fig. 2.20 para evaluar el 
módulo tangente de la sección completa se llega a los resultados siguientes (ref. 
2.6): 

Flexión alrededor del eje x: 

(2.22) 

Flexión alrededor del eje y: 

1
1
,', = ( EE., •. lJ . :r: E (E, )3 

.·.acr.= (Lr,[ E (2.23) 

Si se conoce E, para fuerzas de compresión crecientes, con las ecuaciones 2.22 y 

2.23 pueden obtenerse graficas para diseño de columnas de sección transversal 
rectangular, que se pandean alrededor de cualquiera de los ejes centroidales y 
principales. con las que se determina a", en función de la relación de esbeltez y 

teniendo en cuenta los esfuerzos residuales. 

a"' se calcula aplicando directamente la teoría del módulo tangente (ec. 2.22), pero 

no sucede lo m1smo con a en, que no depende directamente de E,, sino de una 

función del cociente E) E (ec. 2.23). 

El módulo tangente de la sección transversal completa, E,, puede determinarse 

analíticamente. partiendo de una distribución conocida de esfuerzos residuales, o 
experimentalmente, por medio de ensayes de compresión de perfiles completos, de 
poca longitud (re f. 2.11 ). 

\ Las ecs. 2.22 y 2.23 son válidas también para columnas de sección H o 1 idealizadas 
como dos placas paralelas entre si. despreciando el efecto del alma sobre la rigidez 

• 



• 
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(refs. 2.6, 2.14); corresponden, respectivamente, a pandeo por flexión alrededor de 
los ejes x y y. 

En la Fig. 2.21 se han trazado las curvas esfuerzo medio-relación de esbeltez que se 
obtienen aplicando las dos ecuaciones a una columna de sección H pandeada por 
flexión alrededor de los ejes de mayor y menor momento de inercia, suponiendo que 
tiene los esfuerzos residuales idealizados que se muestran, con valores máximos de 
0.30a,. en los extremos de los patines, y despreciando el efecto del alma (0.30<7_. 

es un valor experimental promedio, determinado para seccion.es H laminadas, de 
tamaño pequeño o mediano). 

1/ Y, 

¡ Pandeo alrededor 
1 del e¡e de menor 
1 momento de inerc1a 

(o< =~3 o):C. 2.23) 

i,(~ Icrc=O ley 

1 
: Crt = Q.J Cy 

O J¡cY 
1 1¡ 
¡ 1¡ ¡o Jlcy 
1 { 1 

1 

Pandeo alrededor 
del e¡e de mayor 

1 
momento de 1nerc1a 

1 (o .. = 0.3 o,)(Ec. 2.22) 
1 
1 (Ec. 2.27) 

Pandeo elastico 
Í (Ec. 2 12) 

• 

Fig. 2.21 Curvas esfúerzo crítico-relación de esbeltez para una 
columna 1 con esfuerzos residuales. 

Cuando se obtuvieron las curvas anteriores, se pensó que para simplificar el di~ 
convenía sustituirtas por una sola. válida para pandeo en x o en y. 
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La .resistencia de cclumnas que se pandean en el intervalo inelástico, por flexión 
alrededor del eje de mayor momento de inercia, puede aproximarse con una curva 
de ecuación (ref. 2.5): 

aLP ( \L)2 

acr =a\,--,- a,. -a¿p -
· ff"E · r 

(2.24) 

Como la gráfica esfuerzo-deformación deja de ser una linea recta cuando el 
esfuerzo total (residual de compresión más el debido a la carga exterior) llega a a, 

en algún punto, el limite de proporcionalidad aLP se substituye por: 

a¿p =a.~- (')re (2.25) 

La ec. 2.24 se transforma en: 

· a,, ( \L) 2 

acr =a,--,- a~. -are -
· ff" E · r 

(2.26) 

Si los esfuerzos residuales max1mos de compresión se toman, arbitrariamente, 
iguales a a>j2, la ec. 2.26 se reduce a la 2.27, que proporciona resultados 

intermedios entre los de las ecs. 2.22 y 2.23, aceptables para flexión en cualquiera 
de los planos principales; su representación gráfica es una curva tangente a la de 
Euler en el punto en que a" =a_.. j~. 

a; ( L)2 

acr =a\'---,- -
· 4ff-E r 

(2.27) 

a, j2 es un valor cercano al máximo que se ha medido en perfiles H laminados. 

La ecuación 2.27 puede escribirse en la forma 

(2.28) 

a"' es la carga critica de pandeo elástico de la columna: con la ec. 2.28 se corrige 

ese valor, cuando el pandeo se inicia fuera del intervalo elástico. 

Al suponer que a" =a, j2, de la ec. 2.25 se obtiene, aLP = a>/2, de manera que la 

ec. 2.27 (o la 2.28) es aplicable a columnas de relación de esbeltez para la que el 
esfuerzo critico de pandeo es mayor que la mitad del de fluencia; en caso contrario, 
el pandeo se inicia en el intervalo elástico, y se utiliza la fórmula de Euler. 

La ec._~:_?L_(F_19. 2.21) fue recomendada en 1960 (ref. 2.14) como adecuada para 
J obtener la resistenci-a al_pandeo inelástico de columnas-(:fe.ace'ro-esfructural, y SirviÓ 

dej~-~~ara ias formÜiascontenlcfas enlas especificaciones del AISC de 196'f:"que 
Siguen en _vÍgor.- después-de-va-rÍas reviiiiones-, -en -~~~S -normás ""para"'díséno por 
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esfuerzos permisibles (ref. 2.3); se utiliza también en el Reglamento de 
Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), para algunos tipos de columnas. Es 
particularmente aplicable a perfiles H o 1 de acero estructural, laminados en caliente. 
pero pierde exactitud cuando se emplea para diseñar columnas hechas con placas 
soldadas. en las que el efecto de los esfuerzos residuales suele ser mayor que en 
las lam1nadas. o para columnas de acero de alta resistencia en las que. en cambio. 
los esfuerzos residuales son de menor importancia. Tampoco es muy precisa 
cuando se aplica a columnas de otros perfiles, como ángulos. canales, tubos o 
secciones en cajón. 

En la Fig. 2.22 se muestran resultados experimentales obtenidos ensayando 
columnas de distintas fonnas, con esfuerzos de fluencia diferentes y 
fabricadas por procedimientos diversos. sometidas a compresión axial. Las 
abscisas son las relaciones de esbeltez escritas en forma adimensional. 

;, = KL/(KL)a,oa. = (KL/r).jcrJT:E, y las ordenadas Jos esfuerzos criticas, divididos 

entre "ar para reducirlos también a una fonna adimensional, que permita comparar 

los resultados. (Kl la, o a. es la relación de esbeltez pwa la que el esfuerzo crítico 

elástico es igual a a, . 

i 
1.0 1- :e¿ 

1 

0.8 -"-'-==~-~--;;=,_.....--, 1 - o-¡ ,._ 

1 ~- ~ 6CJ 0 ¡ . --.0 .:~ .., o 
os 1,__ H • Cl. ~o ~ ~ 

h ;-; iJ 

0.2 

1 h 

• Secc1ón en ca¡on soldada 
..... Secc1on H soldada 
e Secc1ón W laminada 

Curva basaca 
del CRC 
tE c. 2 27) 

1 
l>. Secc1on W lammada tratada térm1camente 
:; Secoon en ca¡ón lam1nada 

o 
o 50 100 150 Llr 

Fig. 2.22 Comparación de resultados experimentales con la 
ecuación 2.27. 

Todos los especímenes se ensayaron en la condición en que se encontrab<. 
terminar la fabricación, sin someterlos a ninguna operación de enderezado. 
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Con fines comparativos, aparece también en la figura la curva básica para diseño de 
columnas cargadas axialmente propuesta por el "Column Research Council" (CRC) 
en 1960 (ref. 2.14), ec. 2.27. 

La mayoría de los puntos que representan perfiles H laminados, ensayados en su 
estado normal, se encuentra cerca de la curva, mientras que los de esos mismos 
perfiles tratados térmicamente, y de secciones en cajón laminadas: están en la curva 
o por encima de ella. En cambio. tod~as ~oluml2_éi~COf!IPU~!?!.§l.S __ P_<?r_ placas 
soldadas están debajo, lo_g_l!_e_indJca que tienen resistencias menores que las 
predichas. 

Estos resultados comprueban la importancia de los esfuerzos residuales en la 
reSistencia de las 'c6lurrlri.iis~ ianto desde el puntp de vista de-sumaj:Jñliud como de ------------ .. -- .... 
la m?IJ_era __ e_f1_gue es~án distribuic!_C2_s en la sección. La resiste_f!cia aumenta cuando 
_cs~c:~_el -~s~u~rzo ¡j~ _ _!!_uen~ia __ d_el acero _y_ cuando se eliminan los esfu~~os 
residuales por -~edio _de tratamientos térmicos, y las sec:cJQ_n~~ en _c~ón laminadas, 
en las que los esfuerzos son reducidos, tienen también una capacidad de carga 
ele_..@da. ~n_gamtl_io, J¡¡_~ _c¿_olumnasJ.9rmadé!._s_i_<?r placásSoTaaaas-resTstén menos 
g_u!?_lg~jJ_E".rfiles lamí_!:l_9s!_e>_~__Q~ igual g~Qf!!~ría, y_l§l_~e~istel}c_ia de las secciones en 
c:ajg_n __ es mayor que la de las .!::L.__porque tienen una distribución de esfuerzos
res1duales más favorable. 

La considerable dispersión de los resultados experimentales refleja la influencia de 
la forma de las secciones transversales. de las distribuciones de esfuerzos 
residuales, y de la variación de los esfuerzos de fluencia; también influyen las 
imperfecciones geométncas iniciales de las columnas. 

Es discutible si 9eber¡_esp_ecificar~~.Q![Yas de diseño diferentes para situaciones 
diferentes __ {_colufT1_flas_ lami_n;:¡cj_as'--sgld§d_é!s. de alta resistencia, etc.), o utilizar una 
curva única; en este caso, el grado de seguridad varia de unas columnas a otras, 
pues la curva es conservadora en algunas ocas1ones y arroja resultados inseguros 
en otras. 

2.6.4 Curvas múltiples 

La gran dispersión de las resistencias máximas de las columnas, para valores dados 
de la esbeltez, se muestra en la Fig. 2.23, en la que se han trazado las curvas que 
limitan el espac1o que contiene las gráficas resistencia-esbeltez determinadas 
analíticamente para 112 columnas, de perfiles y tipos muy variados (ref. 2.15, 2.20). 

Cada curva se basa en una distribución real de esfuerzos residuales, medida 
experimentalmente, y en una deformación inicial supuesta del eje de la columna, 
50 = O.OOIL, en la sección media. Las resistencias no se han determinado 

resolviendo un problema de valores característicos, método que sólo es aplicable a 
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columnas perfectamente rectas, sino trazando la gráfica acción-deflexión de todo el 
proceso de carga, hasta el colapso. la resistencia máxima es la ordenada del punto 
más alto de la gráfica. 

En la fig. 2.23 se muestran las envolventes superior e inferior y la curva media 
antmética; el ancho de la banda, es decir, la dispersión de resistencias, es máximo 
para relaciones de esbeltez intermedias, y disminuye hacia los extremos. 

f/ 
'P 

o 

~,_1_ 
l 1000 

05 1 o 1 5 20 

i '}__ ,r;; :.._ 
a V E r 

Fig. 2.23 límites de las curvas de resistencia máxima de 
columnas (112 curvas). 

Es evidente que una sola curva no representa adecuadamente la resistencia de 
todos los tipos de columnas. 

las Incertidumbres pueden· reducirse definiendo subgrupos, y representando cada 
uno con una curva media única, con lo que se obtiene un grupo de curvas múltiples 
para d1seño 

Curvas europeas. Debido a la dispersión en las propiedades del material y en las 
1mperfecc1ones de las columnas reales, las cargas de colapso obtenidas 
experimentalmente para una relación de esbeltez dada están repartidas en una faja 
de un cierto ancho. Conociendo un número suficiente de resultados experimentales, 
puede determinarse el valor probable de la carga de falla cuyo limite estadístico de 
tolerancia sea igual a una cifra dada. Adoptando este criterio, y utilizando los 
resultados de alrededor de 1100 ensayos llevados a cabo en siete países de Europa 
occ1dental, la Convención Europea de la Construcción Metálica (ref. 2.16) obtuvo 
una curva experimental, sin ecuación determinada, definida por parejas de valorP~ 
a u -L/ r. Las piezas ensayadas, de diferentes relaciones de esbeltez, est;:;· 

hechas con perfiles de varios tipos, laminados en distintos países, y se probaron en 
seis laboratorios diferentes. 
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Pronto se hizo evidente que el empleo de una sola curva de pandeo es en 
detrimento de algunos perfiles usuales, por lo que se decidió establecer varias 
curvas de diseño, y referir a cada una de ellas las secciones correspondientes. Para 
obtenerlas se hicieron estudios de simulación, basados en valores supuestos de las 
imperfecciones de las columnas, y en los estudios experimentales previos. Se 
obtuvieron asi las curvas a, b y e de la Fig. 2.27, en la que se indican los tipos de 
columnas a los que son aplicables. Se muestran también dos curvas tentativas, a0 y 
d. 

Para facilitar el dimensionamiento de las columnas, la Convención Europea elaboró 
tablas L/ r-O'" para los perfiles más utilizados y los aceros comunes en Europa (ref. 

2.17), teniendo en cuenta los valores característicos del limite de elasticidad, en 
función del grueso del material. (Desde el punto de vista del pandeo de piezas 
comprimidas, la característica más importante es el limite de elasticidad de la parte 
más gruesa del perfil, que disminuye al aumentar el espesor). Posteriormente se 
han utilizado expresiones analíticas que aproximan los resultados proporcionados 
por las curvas (ref. 2.18). 

2.6.5 Resistencia de diseño 

Como las columnas reales tienen imperfecciones iniciales, aparecen, desde un 
principio, _denexiones laterale·s-yiñürñenros-rrexi6náñfes, que-crecéñcon -más 
rapidez gue la carga y ocasTo.nan, eventualmeniei:la -falfacfei'mieiñf:Ji·o-por-fa acCión 
combinada de compresión y flÉixTón:-·-sm ef!'i§jlrg¡:¡.- cfurañie-mu-cíios.angs· ~-~.1 
pr_(!~lema se frató como si lª§..._colt¿_mnªs fuesen gerfectª-!LY.. fallas~Q.J2.0.L.Pªndeo, 
co~ s_e_r.'l~~cjose. _re_ct9_~ J:l?.?_t<:J _ _g_~?~gota -~':!._l'iglde~<:J!~<:J!...1!~'-~1_2L __ L¡]~ 
e~~~ificaciones del_l\!§C paré! ~L disef'io poc g~fll_erzos permisibles de columnas en 
compresió~_axial_siguen ba_:>?d~s-'-t:_a~~a 1~ fecha, en est~ criterio (ref. 2.3) .. 

En la actualidad se cuenta con dos métodos para determinar la resistencia máxima 
delaScofumn'asque fallan por-pandeo por flexión '(ref:2:-i5'y 2.19); de acuerdo con 
uno, -~s___@__menor de las cargas criticasdepañdeo, elástico o ineli~isiíco-:-ae la 
columna per:te_c~a:_~~g~~ erotro,-esigual a la resi~.!_en~!a última __ d_e ..E_Oiumnas: con 
imperf_ec_cj'!_n_~s_i_n_i_<:_iales,__qt,~_e ~~r1troducen en el problema suponiendo que su eje no 
es recto inicialmente. Cuando se utiliza el primer criterio se calcula la carga critica, 

q'ue corresponde·-a-un estado de bifurcación del equilibrio; debe resolverse un 
problema de valores caracteristicos; si se emplea el segundo, se tiene un problema 
de inestabilidad, que se resuelve trazando una curva acción-desplazamiento y 
determinando la carga correspondiente a su punto más alto. 

Los dos métodosson_a¡::¡licables, en teoría, a cualquier forma de falla, pero sólo se 
cuenta con laJ!:l!~:>rmación necesaria para utilizar el segundo, más preciso, ef1_E!I caso 
más co~~n. la falla por flexión alrededor de alguno de los ejes centroidales y 
principales de columnas con secciones transversales de simetría doble. 

,, 
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Ante la imposibilidad de considerar, de manera explícita. todos los factores que 
influyen en la resistencia de las columnas, sólo se incluyen en cada método los más 
importantes, y los restantes se tienen en cuenta introduciendo en el diseño un factor 
de seguridad adecuado. en forma de factores de carga y resistencia apropiados, 
cuando el diseño se hace por estados límite. 

En los dos métodos se incluyen lbs efectos. de los esfuerzos residuales que se 
originan durante la laminación y la fabricación de la estructura. 

La resistencia de las columnas y la forma de la curva que la relaciona con la 
esbeltez_ só_ñ ~f~n?on -Jl~.I~i:f§r~ª-- ge()ljlétrk;()s (forma~y-f~r:Ji?ño_~de~fas -seéc.iOñe~ 
transversales, desviaciones del eje respecto a la linea recta que une los centroides 
delaS secciones extremas. excentricidades en la aplicacion-de.Ta -carga; eje de las 
secciones -transversales alrededor del que se presenta lallexrórl-éfúrante er párideo ). 
de factores qÚ~ _d~pendenjlel_nj~t~ri5'Jl. (tipq_ d~-ªf!'lro, __ '<ªr:.~cterizaclo QQr el ~sfuerzo
de fluencia y la gráfica esfuerzo-deformación, magnitud y distribución de los 
esfueiZosresíduaTésfy·cfelproceso de fabri_ca_~ón {cohimnas laminadas en:<;:S~Ii~nte, _ 
fabn_c_adas--coií pláeas so_léJ§ld~.§.;::o._JSJÍ'!li!das en _frío, méto(jos -'ªf!lQieados_para 
enderezarlas). Todos estos factores se tienen 8!1 ~uenta cuando la curv'ª_ q~ dJ~eño 
se detenTiína experimentaimeñte: pÜesio que se ensayan columnas reale~,_ PS!ro es 
difícil incluirlos en modelos analíficos-por lo que, como se mencionó arriba._sóiC?. Ir 
maslmpo~a0t~~-s.f!_conslder~n-~é_ITI~~-e~a~exp·l_íciia. 

El número y la variedad de los factores que intervienen en el problema hacen que no 
seaconverÍiente utilizar una So~~~CU~Cl:~e~istef1CJ¡¡--e~.b.~~ezpara todai!_as -c~furn_n<:i?· 
pues al hacerlo se penalizan las secciones más eficientes, o se diseñan las menos 
efiCTerites COn UJ1a segurid_a{ inadec_uada. _ _f='ara O~l~l}er -Un~_riiv_~l-de· se9'_@d_~~
UnlfOrme han de utilizarse vanas curvas de diseño, que correspondan a grupos de 
columnas- d-e -caracfeiísticás--símílariis: - se- Ílegá á sí ál concepto de ~-f¡¡s . cúrvas 
múltiples--(refs:2.11, i1s: 2~19:2.20). . ... -

Se han determinado analíticamente las curvas para columnas de diversos tipos: en 
su obtención se han tenido en cuenta la forma de la sección transversal, las 
propiedades mecánicas del acero, el procedimiento de fabricación, el tamaño de los 
perfiles, y el eje de flexión: además, se han considerado esfuerzos residuales con 
valores y distribuciones medidos experimentalmente, y curvaturas iniciales definidas 
por la forma del eJe de la columna y la deflexión máxima. en el centro. 

El eje de las columnas reales se representa convenientemente con una senoide, 
pero hay diferentes opiniones acerca del valor más adecuado de la deflexión e en el 
centro de la barra. 

la magnitud de e está limitada por los requisitos que deben satisfacer, P' 
especificación, los elementos de acero que se utilizan en las estructuras; de acu€ 
con la gráctic_:_é!_~~tadou11ld~11se, el eje de los miembros de ~~f!<Lón H_no_pueue 
separar:;e de la recta teórica que une sus extremos más d~ .1!~r- por_c_a_(j_a 1 O píe~_cl_e 
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longitud, o sea un novecientos sesentavo de la long_i_tud _1__Q_ej _l!liembrQ..._IQ _que _s_e 
cons1dera, engeneral. como [lf()Op._ ·------ - . 

Sin embargo, como las bases de la teoría de confiabilidad utilizada para el desarrollo 
de los métodos de diseño basados en factores de carga y resistencia son los valores 
medios y las desviaciones estándar de los parámetros que intervienen en el 
problema. parece razonable usar el valor medio de e, y su variabilidad, para evaluar 
la resistencia de las columnas. lo que lleva a _!~~ar e igual a L/14 70, 9\Jl'! ~-s-~1 valor 
medio, obtenido estadísticamen~~_B_ar<UJerfil~_s_H (refs. 2.11, 2.20). 

Para reducir a limites aceptables las incertidumbres propias del uso de una sola 
curva de diseño, pero sin complicar demasiado la solución del problema, como 
sucedería si se utilizase un número excesivo de curvas, el Consejo de Investigación 
sobre Estabilidad Estructural ("Structural Stability Research Council", SSRC) ha 
propuesto el uso de tres curvas (refs. 2.11, 2.15), que corresponden a grupos que 
incluyen columnas de sección H laminadas en caliente y enderezadas en frio, barras 
de sección transversal circular, maciza o hueca, y miembros hechos con placas 
soldadas, de sección H y en cajón. Para las curvas originales (Fiq. 2.24 a 2.26) se 
consideró e = L/1 000, mientras que en la deducción de las designadas con la letra P 
(de ''probabilístico") se tomó el valor medio, L/1470; cada una de las curvas P está, 
s1empre. ligeramente arriba de la curva "deterministica" correspondiente (Fig. 2.28). 

10 ~~~~~=-------~ 
~ , \ Cwval 

il Ancho de la ban~ ~~~ 
ae curvas que forman 

1 ta oase o e la curva 1 '--. Curva de Euler 

P max _ ; (30 curvas) ¡ ~ '-:::;;.__/ 

P1 o,;- \ ~ 
'1 

-· ·~ e= UIOOO r :; 
¡ 

' r " ! 

o o 5 10 1 S 

· 1 P,Y L 
/..=-~·--

';\: 
1
/ E r 

Fig. 2.24 Curva No. 1 para columnas de acero estructural. 

Las e_c;!,laciones que reproducen analíticamente los resultados de las curvas 
' múltiples son_bastante complejas _(refs. 2. f1 ,_?J§., _2, 1~fp-orello, se" ha propuesto el 

.. ) uso ~~-ex_p_resio_~~~-sir:npli~c;a_sj~:;._co!_l_l~? __ qu~ se _Q_tJ_~e~e!J,_ge manera. !!llJ_Cf1o_más 
~_!_lcillac rf:!sultados suficientemente cercanos a los proporcionados por las curvas 
(refs. 2.9, 2.21, 2.22): de_est~ Íipo-soñ--las ecu~c;~orí_tfs ___ de la~~_Nóñjj?_~~Téénica!i 
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C~mpl~~entarias del Reglamento de Construcciones para el D.F. (ref. 2.2), y d~ la~_ 
especificaciones Cana~en:;~~l~ef. 2.23), para el diseño de columnas de sección 
transversal H o en cajón. Aunque de poca utilidad para tabular la resistencia de las 
columnas en función de su esbeltez. las ecuaciones simplificadas son convenientes 
cuando se emplean directamente en los cálculos y cuando se incluyen en programas 
de computadora. 

o 05 

Aocho de la banda de curvas 
que forman la base 
de la curva 2 (70 curvas) 

Curva de Euler 
1 

Fig. 2.25 Curva No. 2 para columnas de acero estructural. 

i Pma~ ~ 

P¡f 
r , ~ 1 

o 

• 

f 
' ' 

- '-e=U1000 
:/ 
l 

os 

Curva 3 

Ancho de la banda de curvas 
Que forman la base 
de la curva 3 (12 curvas) 

Curva de Euler 

Fig. 2.26 Curva No. 3 para columnas de acero estructural. 

Las ecuaciones recomendadas en la ref. 2.24 corresponden a la curva 2P (refs 
2.11, 2.20). A pesar de que esta curva es. en teoría, aplicable solamente 'a 
secciones para las que fue deducida, de acuerdo con la ref. 2.24 se utili· r 

· columnas con secciones transversales de cualquier forma, incluyendo c. .. ,Jio 
sencillos o dobles. 
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Curva a 

O D Tubos formados en caliente 

H Laminada. h/b > 1 .2 

:¡ Lam•nada, con cubreplacas soldadas 

·O Soldada, relevada de esfuerzos 

8 Relevada de esfuerzos 

Curvac 

I Laminada. h/b ~ 1.2 . 

I Soldada, placas lam<nadas 

~Te 

ll Canal 

O D Tubos acabados en caliente. 
con paredes de grueso 
no mayor de 6 mm 

Curva a O (tentativa) 

Aceros de alta resistencia 

(;:urva b 

·El· Cajón soldado 

I Laminada, h/b > 1 2 

f-;1 Laminada. h/b ~ 1.2 

· I · Soldada, placas cortadas con soplete 

H Soldada, placas laminadas 

1~1 Laminada, con cubreplacas soldadas 

I Lam•nada, relevada de esfuerzos 

Curva d (tentativa) 

Perfiles pesados 

Fig. 2.27 Curvas múltiples europeas. 
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Cuando se emplean varias curvas de diseño; con la tabla 2.1 se determina la que 
debe usarse en cada caso (refs. 2.4 y 2.20). 
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SSRC # 1 

SSRC # 2 ' 

SSRC # 3 / , , ' , 

S? 263 OS_.v ;·,j 

tKur. acero A36 

1 o .. ¡¡_ 
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Curva 1-P del SSRC 

Curva 2-P del SSRC 

• Curva 3-P del SSRC 

124 9 16J 5 

107 o 1.5 '42: 

;_ =-1 {Ty KL 
;¡VEr {para acero A36. KUr = 89.1 86 A) 

__ Curvas mUitiOles probabilÍSticaS 
(eiL = 111470) 

__ Curvas mUitlples deterrmnist1cas 
(e/L = 111000) 

e/L == 1/1470. 1/a\or mediO medsdo 

e/L = 111000. valor ma:x.1rno perm1S1ble por espec¡f¡caclón 

Fig. 2.28 Conjuntos de curvas múltiples para el diseño de 
columnas (SSRC y SSRC-P). 

2.6.6 Pandeo en el intervalo de endurecimiento por deformación 

En la mayor parte de la literatura sobre pandeo inelástico de columnas en 
compresión axial. se acepta que se pandean cuando el esfuerzo llega al limite de 
fluencia, y el módulo de elasticidad tangente se reduce a cero. Esto se refleja en las 
curvas y fórmulas para diseño, con las que se obtiene un esfuerzo crítico máximo (o 
un esfuerzo último, si se tienen en cuenta las imperfecciones iniciales), 
correspondiente a longitudes nulas, igual a a_.. (Figs. 2.21 y 2.24 a 2.26, ec. 2.27). 

Aparentemente sería imposible llevar los elementos comprimidos de acero 
estructural al intervalo de comportamiento plástico, en el que las deformaciones 
unitarias son mayores que e, , sin que se pandeasen, lo que invalidaría la hipótesis 

" .. 
principal del análisis y diseño plástico, pues los patines de las barras en flexíó 
pandearían localmente cuando la compresión fuese en ellos APa,., y no po.,, 1a 

plastificarse la sección completa, ni formarse articulaciones plásticas. 
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Tabla 2.1 Selección de curvas para el diseño de columnas* 

Proceso de fabncac1ón E¡e de Esfuerzo de fluencia minomo (Ka/e" 
flexión 

2600 3500 4200 
a a a P6300 

<2530 3450 
Perfiles H Perfiles H ligeros y med1os Mayor 
la m in a dos en momento 
caliente de inercia 2 2 

Menor 
momento 
de inercia 2 2 

Perf1les H pesados (Patines Mayor 3 2 
de mas de 5 cm de aruesol Menor 3 3 

Secc1ones H Placas cortadas con soplete Mayar 2 2 
hechas con placas Menar 2 2 
soldadas Placas laminadas Mavar 3 3 

Menor 3 3 
Secc1ones en Placas cortadas con soplete Mayor 2 2 
cajón soldadas o la m 1nadas Menor 2 2 

Formadas en frío Ma-vor N/A 2 
Menor N/A 2 

Tubos cuadrados Formados en caliente o Mayor 1 1 
o rectangulares formados en fria y lratados 

térmrcamente Menor 1 1 
Tubos crrculares Formados en fno 2 2 

Formados en cal1ente 1 1 
Todos los perfiles que hayan sido relevados de Mayor o 
esfuerzos Menor 1 1 

Notas: 
• Para uso con las curvas 1, 2 y 3 del SSRC (Cap. 3, ref. 2.11 ) . 
•• Aceros tratados térmicamente. 

4150 6250 .. 

1 1 

2 1 
2 2 
2 2 
2 1 
2 2 
2 2 
3 2 
2 1 
2 1 
2 2 
2 2 
1 1 

1 1 
2 2 
1 1 

1 1 

La conclusión anterior no concuerda ni con los resultados de gran número de 
pruebas de laboratorio ni con el comportamiento de las estructuras reales, pues 
piezas pequeñas y robustas de acero, comprimidas axialmente, admiten 
deformaciones mayores que e,. sm pandearse e incluso, si su relación de esbeltez 

es menor que un cierto limite, el pandeo se pospone hasta que todo el material está 
endurecido por deformación, y se inicia bajo esfuerzos mayores que el de fluencia 
(refs. 2.26 a 2.28). Las teorías clásicas describen correctamente el fenómeno en el 
intervalo elástico y en el inelástico entre el límite de proporcionalidad y el esfuerzo 
de fluencia, hasta que la deformación unitaria vale e,., pero son inaplicables más allá 

de este punto. 

1 

1 
2 
2 
1 
1 
2 
2 
1 
1 
2 
2 
1 

1 
2 
1 

1 
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En la Fig. 2.29 se muestra. en forma ligeramente simplificada. la primera parte de la 
curva esfuerzo-deformación unitaria de una probeta de acero A36, en tensión o 
compresión. 

Al llegar el esfuerzo a a, se inicia el flujo plástico, de manera brusca. sin la curva de 

transición de los perfiles completos. pues ésta se debe a los esfuerzos residuales 
que desaparecen en las probetas; las deformaciones crecen bajo esfuerzo 
constante. y el módulo tangente E, parece reducirse a cero. Sin embargo. e es una 

deformación media, obtenida midiendo el alargamiento o el acortamiento total de la 
probeta y, en realidad, no hay ningún material cuya deformación unitaria esté 
comprendida entre la iniciación del flujo plástico e Y y el comienzo del endurecimiento 

por deformación c,d. pues el acero fluye de manera discontinua en pequeñas fajas 

inclmadas. orientadas según los planos de esfuerzo cortante máximo. en las que la 
deformación local pasa instantáneamente de e y a c,d (refs. 2.26. 2.27. 2.29). E, no 

se anula nunca porque cuando parte del material está aún en el intervalo elástico, el 
resto ha entrado ya en el endurecimiento por deformación. 

cr, (kg/cm2) 

3000 L L ay = 2530 kg/on2 

1 
2000 ¡~!: 

1· 
~· 
1. 

¡ 1' 
1000 ~ 1 

'/ ), 

_______ 7 ____ _ 

Tan a 1 =E= 2 100 000 kg!crn2 
Tan a 2 = Eed : 63 000 kg/crn2 
Eed=Eill .. h=33 
ted=sc.y .. s=11.7 

r~, 
O '-,-y-=_..0_1 2_:_ ___ 1LO __ _¡'_L-"=_1_.4----,2L.O ___ L__. 

-= e(%) 

Fig. 2.29 Curva esfue..Zo-deformación unitaria de una probeta de 
acero A 36. 

&"1 es unas 12 veces mayor que <,. (Fig. 2.29). 

Se ha demostrado experimentalmente que los esfuerzos de pandeo de piezas 
comprimidas de acero A7 o A36, en relación con esbeltez menor de 20, exceden el 
limrte de fiuencia y entran en el endurecimiento por deformación; los veo' 
experimentales están entre los predichos por las teorías del módulo tangente , -~· 
módulo reducido (refs. 2.6. 2.30). 

\ 
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2.6.7 Fórmulas para diseño 

A continuación se presentan las ecuaciones para diseño de columnas en 
compresión axial recomendadas en el Reglamento de Construcciones para el 
Distrito Federal, en las dos especificaciones del Instituto Americano de la 
Construcción en Acero, y en las normas canadienses. 

2.6.7.1 Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas (ref. 2.2) 

La resistencia de diseño R, de un elemento estructural de eje recto y de sección 

transversal constante sometido a compresión axial, que falla por pandeo por flexión, 
y en el que el pandeo local no es critico, se determina con alguna de las ecs. 2.29 a 
2.31. Tomando A, en cm2 y F,. en kg/cm2

• R, se obtiene en kg. 
• 1 

a) M1embros de sección transversal H. 1, o rectangular hue~~·-

(2.29) 

A, es el área total de la sección transversal de la columna. 

J. = ~ ~, donde KL/ r es la relación de esbeltez efectiva máxima de la 

columna. ,, = 1 

n es un coeficiente adimensional, que tiene alguno de los valores siguientes: 
o Columnas de sección transversal H o l. laminadas o hechas con tres 

placas soldadas, cibtenídas- -co-rtándolas -¿¡)~ oxi!ie(i(i~_-ª-ei_.fJ.Ia¡;;_as .. mªs 
anchas. y column-as de -seGdori. iransversal recta~ffill9_f_J:lue~a'-_laminéldas 

_o hech~s _GD.:'n ~uatro ¡:¡l~c<:is __ s~l_d_a~_i¡_s:_'!_=_l.c:l__. -
o Columnas de sección transversal H o 1, hechas con tres placas laminadas 

soldadas entre si: n = 1.0. 

La ec. 2.29 es una representación analítica simplificada de las curvas múltip_l_~s_ del 
SSRt:TcisvaTo_~es:cfe -,~-=:r<Li.1:-v 1~6:-correifioñden, respectivamente, a la~_f_u~as 
~1' 3 (re~ ~~_2L__ 

~n lasNC?rn:las __ 'fécnicas se ~tilizan sól() J~s __ ~ryas ~-L~·_Els_decir, n igual ~~-Y. 
1.:9_c_l}ara a_<:;ero~ _con li~ite _de flu13_ncia_~O_.!!Ji!.Y()i.._de ~530_~_g¿~m2 , pero se ~_::miten 
otros valores d_~_,!_si __ se d_e_m_i,J~.St~<!_que su_emoleo estª-.j!J_.StifiG.é!.QQ. 

r'!lo,:¡·., 

,.,,. ó 

-. 
n:. 

L.. e.~ 

'"'", ..; fJ 
'::J,..., 
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La tendencia actual es hacia el uso de aceros de resistencias más elevadas que los 
tradicionales; así, en Estados Unidos se emplean cada vez más. aceros con 
esfuerzo de fluenc1a de 50 Kips/pulg 2 (3515 kglcm2

), sustituyendo al acero A36 ( F, = 
2530 kg/cm2

); en Canadá y en Europa la situación es semejante. 

En México es ya muy común el uso de materiales con F, = 3515 kg/cm 2
; cuando es 

asi. puede emplearse la ec . 2.29. con n = 2.0, en los casos en que la Tabla 2.1 
señala que deFe-útíi"iZ"árse la curvaT-- ··-·----·-· --··-··-. . . . ..... ----· 

b) Miembros cuya sección transversal tiene una forma cualquiera. no incluida en 
a) 

7;;= 0.85 

Si KL/r ?. (KL/r), . R = .20,I:20.000 J F 
e ( KLir r ·~ R \ 

(2.30) 

Si KL/r S (KL!r) , R. = A.F, ~1- (KL'r);, ]FR 
. ' ' . . ~(KL -

L. - , r r 

(2.31) 

(KL/ r ), = 6340/ Vr;::: 

KL/ r es la relación de esbeltez efectiva máxima de la columna, 1 ----------- --

(KL¡' r ), = ~2;. 2 EJ F, "6340/ jF. es la esbeltez que separa el pand~o. el.ástico del 

melastico. Se obt1ene igualando a F, ,1: el esfuerzo critico elástico. dado por la 

fórmula de Euler y despe¡ando 1\L/ r. 

Las ecs. 2.30 y 2.31 proporcionan la carga crítica de la columna. de pandeo elástico 
(la fórmula de Euler. ec. 2.30) o melástico (la ec. 2.31 es la 2.28, en la que se ha 
introducido (1\L/r),. multiplicada por A,FR ). Estas ecuaciones, que se conservan de 

normas anter1ores. se aplican a ángulos. canales y tes en compresión y, en general, 
a todos los t1pos de columnas que no han sido objeto de investigaciones especiales, 
como las que llevaron a la obtención de las curvas múltiples. Por este motivo, para 
su diseño se recomienda un factor de resistencia menor. 

2.6.7.2 Especificaciones AISC para diseño por factores de carga y resistencia 
(ref. 2.24) · 

De acuerdo con las especificaciones del AISC para edificios de acero estructural 
basadas en d1seño por factores de carga y resistencia (ref. 2.24 ), la resistencia de 
d1seño en compresión de columnas cargadas axialmente que no fallan por p2 
local ni por pandeo por tors1ón a flexotorsión, es igual a FRP,. donde: 

FR = 0.85 

-. 
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P.= resistencia nominal en compresión axial = A,Fc, 

Para ;., s 1.5 , Fa = (o.6ss"' f, 

Para;.,> 1.5, F = (0.877)F 
cr • , ~ ).; -

(2.32) 

(2.33) 

(2.34) 
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Fa es el esfuerzo critico de pandeo en compresión; A, es el parámetro A definido 

en el articulo 2.6.7.1, donde también se ha definido A,. 

Las fórmulas 2.33 y 2.34 pueden expresarse en términos de la relación de esbeltez 
KL/ r (Comentario de la ref. 2.8); para ello, se escribe la fórmula 2.33 en forma 
exponencial: 

Fa = (exp(- 0.419).; ))F, 
y se sustituye J., por su valor, con lo que se obtiene: 

Para-s4.71 -, KL jf 
r F,. 

(2.35) 

ParaKL>4.71ri, F =O.S77-T~E (2.36) 
r V F, a (KL.rf 

exp(x) tiene el mismo significado que e', donde e es la base de los logaritmos 
naturales. 

Las ecs. 2.33 y 2.34 (o 2.35 y 2.36) son una representación analítica de la curva 2P. 
Es decir, el AISC utiliza una sola curva, la intermedia, para el diseño de todos los 
miembros en ·compresfón--axial. cualqu1era que sea la forma de su sección 
transversal o el procedimiento de fatiricaélóñ. 

La e c. 2 34 (o la 2.36) es la fórmula de Euler multiplicada por 0.877, lo que indica 
que para esbelteces grandes (mayores que 133.7, si el acero es A36) la resistencia 
de las columnas con imperfecciones iniciales (e= L/1470) es aproximadamente igual 
al 88 por ciento de la pred1cha por la fórmula de Euler (Fa, calculado con cualquiera 

de las ecuaciones anteriores, no es realmente un esfuerzo critico de pandeo, puesto 
que las curvas múltiples, de una de las cuales provienen esas ecuaciones, no 
proporc1onan esfuerzos críticos. sino resistencias máximas de columnas con 
imperfecciones inic1ales). 

2.6.7.3 Especificaciones AISC para diseño por esfuerzos permisibles (ref. 2.3) 

En las normas de 1989 para diseño basado oo esfuerzos permisibles (ref. 2.3), el 
AISC conserva las fórmulas para miembros comprimidos axialmente que han 

fi9 
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formado parte de sus especificaciones desde 1961. Las recomendaciones de 
dtseño son las siguientes: 

El esfuerzo permisible en la sección transversal total de miembros comprimidos 
axialmente que no fallan prematuramente por pandeo local. en los que la relación de 
esbeltez maxima del tramo en estudio, Kl/r, no excede de e,. es: 

( ¡_(KL/~'f)F, -,e- . 
F = - ' 

' 5 JKL/r (KL/rJ1 

-+-=-'-
3 se, 

(2.37) 

se' 
' 

donde: 

e = p--r~E 
r F'_v 

Cuando KL/ r excede de e,. el esfuerzo permisible es: 

I2rr'E 
F.,= )' 23(KL r -

(2.38) 

e, es la relación de esbeltez que separa las dos formas de pandeo, elastic.:; 

tnelast1co; corresponde a la relación de esbeltez KL/r de la ref. 2.2 (art. 2.6.7.1). 

La ec. 2.38 es la fórmula de Euler con un coeficiente de seguridad de 23/12 = 1.92; 
proporctona el esfuerzo critico de las columnas esbeltas, que fallan por pandeo 
elasttco. El numerador de la ec. 2.37 es el esfuerzo crítico de pandeo inelástico de 
columnas cortas e intermedias (es la ec. 2.21, en la que se ha introducido el 
coefictente e,). y el denomtnador el factor de seguridad, que varía de 1.67 para 

columnas de esbeltez nula a 1.92 cuando KL/ r = (KL/r ), . 

2.6.7.4 Normas Canadienses (ref. 2.23) 

La resistencia factorizada (o resistencia de diseño), e,. de un miembro de sección 
transversal clase 1, 2 o 3 (que no falla por pandeo local), en compresión axial, se 
calcula con la exprestón: 

(2.39) 

que puede escribirse en la forma: 

e, = ( ~ VI• rpA 
1+).-"J 
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n vale 2.24, 1.34 o 0.98, dependiendo de las características de la columna; cada 
valor corresponde a una de las tres c.urvas propuestas. 

A~KL~~' 
r rc' E 

tf¡ = factor de resistencia = 0.9. 

Las secciones que tengan sólo un eje de simetría. o ninguno, y las cruciformes, 
deben satisfacer requisitos adicionales. 

En el cuerpo de la norma aparecen únicamente los dos primeros valores de n: el 
tercero (0.98) se recomienda, en el Comentario. para secciones laminadas pesadas 
y secciones soldadas fabricadas con placas laminadas. 

La ec. 2.39 es muy parecida a la 2.29; también son muy semejantes los valores del 
exponente n . Esto no es de extrañar puesto que ambas provienen de las mismas 
curvas. 

2.6.7 .5 Tablas de esfuerzos de diseño 

En las hojas siguientes se presentan varias tablas que proporcionan los esfuerzos 
de diseño en función de las relaciones de esbeltez de las columnas: corresponden a 
las refs. 2.2 y 2.24. En la Fig. 2.30 se comparan algunas curvas esfuerzo de diseño
relación de esbeltez para aceros Grado 50 ( FY =3515 Kg/cm2

); la del Reglamento del 

D.F .. con "=1.4. coincide casi con la del AISC, pues ambas provienen de la 
segunda curva del SSRC: la diferencia para relaciones L/r pequeñas. se debe a 
que los factores de resistencia no son iguales. 

NTC-ROF 
/Gr50,n•Z 

-"""':--.t NtC--ROF 
/ Gr50n•l' 

' b.)): 
=j 

1 
1~00..: 

1 
100) ~ 

1 
.,J -= 
,~i --------------~----------~--

2') ~ 50 110 100 110 ''0 160 1!10 :xlO 

Relaoon de esbeltez. KUr 

Fig. 2.30 Curvas esfuerzo de diseño- relación de esbeltez (Re/A 
- KUr). 
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TABLA 22 M1embros en Compresux1 Ax1al. NTC del RDF 
Esfuerzo de D1seroRJ.A, F.=o 9. n=1.0. F,=2530 kg/cm2 

KUR FYA KUR FYA KUR RJ.A, KUR R.! A 
kg/an2 kgian2 kgicm2 kgicm2 

1 2277 51 1746 101 1008 151 592 
2 2277 52 1726 102 996 152 587 
3 2277 53 1711 103 985 153 581 ---- - 1-2277- -- 54-- -,6g;¡-· ---,o4- --974"' - - -- -

575 4 154 
5 2ii7 55 1677 105 963 155 570 
6 2277 56 1660 106 953 156 564-
7 2277 57 1643 107 942 157 559 --e,- --2..21 ,-- ---- -----· --~;;-- ~------ -,-se- ""553-58 1626 108 932 
9 2277 59 1609 109 921 159 548 

~o 2277 60 1592 110 911 160 543 
11 ~---~77_ 61 ~7~ 111 901 161 537 

- 12 - -62-· ----891 ----· - -·532--2277 1559 ~- 162 
-227'1- --- ---- ----- --,63- r--- --13 63 1542 113 882 527 

14 2272 64 1526 114 872 164 522 
15 2264 65 1509 115 862 165 517 
16 2255 66 1493 116 853 166 5(3-

1-------2246- --6'1- --,477-- ---:;- ----- --,¡¡-¡-- -
508 17 117 644 

18 2236 68 1461 118 635 168 503 
19 2226 59 1445 119 ~~ 169 498 
20 2215 70 i429 120 817 170 494 -- ---- -- - -- --- --- - --- - 808--- - -- ---
21 2204 71 1413 121 171 489 
22 2193 72 1398- 122 799 1i2 485 
23 2181 73 1362 123 791 173 4ilo-
24 2169 74 1367 124 782 174 476 _2_5_ 1--2156-- ---- --,352- ---- --- --- ----- --175- """"472 ---75 125 774 --26 ___ ------ -76- 1---: .. -- ----- -- -766 -- --- --- -- 467 ·-2143 1337 126 176 
27 2130 i7 1322 127 758 177 463 
28 2116 78 1307 128 750 178 459 
29 2102 79 1292 129 742 179 455 -30-- --2088- --Só .. ---

1278 
----- ---73-¡--. - ----- ---45f -130 180 

31 2073 81 1263 131 726 181 447 
32 -{058 82 1249 132 719 182 443 

--33- 2043 83 1235 133 711 163 439 -- - . -- "ú21 - ---- -- ---- -- --- - "435-34 2028 84 134 704 184 
35 2012 85 1207 135 697 185 431 
36 199i 86 1194 136 689 186 427 
37 1981 87 1180 137 682 187 424 
38 1965 88 1167 138 675-· 188 420 . --- -. .. -· --· -· ---- --· -- 668 - -- 4"16 --
39 1948 89 1154 139 189 
40 19~~ 90 1141 140 662 190 413 
41 1915 91 1128 141 655 191 409 -
42 1899 92 1115 142 648 192 406 - - ---- ·- - -- --93 - -· ·-;·103 --- . -

-~~ 
-- . - -· 43 1882 143 193 402 

44 1865 94 1090 144 635 194 399 ----45 1848 95 1078 145 629 195 395 
46 1831 96 100s 146 623 196 392 ----- --- - -- -gf- -1b54" --147-· --- --- -,-¡¡7- --389--47 1814 616 -;¡a-- - ;·797 ---98-- ------ -,-48- ------- --- ---386-1042 610 198 
49 1780 99 1030 149 604 199 382 
50 1763 100 1019 150 598 200 379 
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TABLA 2.3 M•embros en Compres1on Ax•al, NTC del RDF 
Esfuerzo de D•sel'lo RJA. F.=0.9. n=1 4, F,=2530 kg/cm2 

KUR RJA. KUR RJA. KUR RJA, KUR RJA. 
kg/cm 2 kgtcm' kgtcm2 kg/cm2 

1 1 2277 51 1994 101 1214 151 686 
2 2277 52 1980 102 1200 152 679 

~· - ·-. .. --~ ·~s;¡- ~,966 
.. -----· -· 153--- -- ·---

3 2277 103 1186 671 _ .. --- . -· -·- ---- - .. . . ----- -· í 172 
.. - -- .. 

'664~ 4 2277 54 1952 104 154 
S 2277 55 1938 105 1159 155 657 
6 2277 56 1923 106 1145 156 650 
7 2277 57 1908 107 1132 157 643 
8 2277 58 1893 108 1119 158 637 
9 2277 59 1878 109 1106 159 630 
10 2277 60 1863 110 1093 160 ~----~~3------ --·2i77 -- .. ~~- - .. '1ii-- . 1il80 -· ~1-61-· 11 61 1847 617 

. --,-2·-· --2277_ .. - ---- ----- -- --;;i--- -
1068 - -16:2-· 1--.-,--

62 1832 611 
13 2277 63 1816 11 :r 1055 163 604 
14 2276 64 1800 114 1043 164 598 
15 2274 65 1784 115 1031 165 592 
16 2272 66 1768 116 1019 166 586 
17 2259 67 1751 117 1007 167 580 
18 2267 68 1735 118 995 168 574 
19 

- - 2264' ---- ---1-c··- - ----:- - ~984--- --üi9' ~ ... - ~-

69 1719 119 568 --· --- -·22&:f' --- -- . -·-- - ---- ·--;¡a·- -------
20 70 1702 120 972 562 
21 2257 71 . 1686 121 961 171 557 
22 2253 72 1669 122 950 172 551 
23 2249 73 1653 123 939 173 546 
24 2244 74 1636 124 928 174 540 
25 2240 -~ 1620 125 918 175 535 
26 2234 76 1603 126 907 176 530 ---- ~-2229- ---- ----- ·-· - - .. --- ·- ------- 1-·- .. ~-
27 77 1587 127 897 177 524 
28 

[--..; .... --·-- --- -- ·-. -887- ~ 

178 -~5Í9-2223 78 1570 128 ------- ·- 2217. --- --. ~-- -877-- -
~~~~ 29 79 1554 129 179 

30 2210 80 1538 130 867 180 509 
31 2204 81 1521 131 857 181 504 
32 2196 82 1505 132 847 182 499 
33 2189 83 1489 133 837 183 495 
34 2181 84 1473 134 828 184 490 

---- ----- .. 
2173- ------- -- -~ --· ----- . -- --:¡85-- --485-35 85 1457 135 --819 

-· 
36 ·- -· 

2164 
.. -· --- ---- ---- ----- . - il1o-· ~-,-86·- ---

86 1441 136 481 ----3i-· ... 2is5 
.. ---- .. ... ·- --iloo - -,-87 -- --47¡¡~ .. 87 1425 137 

38 2146 88 1409 138 792 188 472 
39 2136 89 1393 139 783 189 467 
40 2126 90 1'378 140 774 190 463 
41 2115 91 1362 141 765 191 4~ 
42 2105 92 1347 142 757 192 454 -----

2094 
---------¡4¡¡ 193 4s0-43 93 1332 143 ----- -- - - --- ----- ... ---- --· -·740 - --194-- -------

44 2082 94 1316 144 446 -· ----- - --95' -- -------- ---- --- -n2'" ~,gg-- r--,-,--45 2071-· 1301 145 442 
-~ 2058 96 1287 146 724 196 438 

47 2046 97 1272 147 716 197 434 
46 20:¡;¡- 98 1257 146 700- 198 430 
49 2021 99 1243 149 701 199 426 
50 2007 100 1228 150 693 200 422 
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, 
,, 

TABLA 2.4 Miembros en Comp!'esíon Axial, NTC del RDF, 
Esh.<!r:zo de ()lsel'lo RJI>.. Fo=0.9. n=1.4, F7=3515 kglcm' 

KUR RJI>.. KUR Rdl>.. KUR Rdl>.. KUR RdA. 
kg/cm2 kglcm2 kgtan' kgtan2 

1 3164 51 2585 101 1366 151 722 
2 3164 52 2560 102 1348 152 713 
3 3164 53 2534 103 1329 153 705 ----~64 2508 104 1311 154 697 4 54 
5 3164 55 2482 105 1293 155 689 
6 3164 56 2456 106 1276 156 681 
7 3164 57 2429 107 1259 157 674 
S 3164 58 2402 108 1242 158 666 
9 3164 59 2376 109 1225 159 659 
10 3164 60 2349 110 1209 160 -~ 11 3164 61 2322 111 1192 16,-- 644 ---- 3162 2295 112 1177 162 

- ,;'--
12 62 637 
13 3158 63 2268 113 1161 163 630 
14 3155 64 2241 114 1146 164 623 
15 3150 65 2214 115 1130 165 617 
16 3146 66 2187 116 1115 166 610 
17 3140 67 2160 117 1101 167 603 
18 3134 68 ~3- 118 1086 168 597 

. ~--- ~ - --31:28- ------- -,-,-9-- 1072 169 
'-e---

19 69 2106 591 --- ---3121 ___ --70- -- ------- ------- 1----c. --- ----
20 2079 120 1058 170 584 -
21 3113 71 2053 121 1045 171 578 
22 3105 72 2027 122 1031 172 572 
23 3096 73 2000 123 1018 173 566 
24 3086 74 1974 124 1005 174 560 
25 3076 75 1949 125 992 175 554 
26 __ 3065 76 1923 126 979 176 548 

-- 1------- -- - --- --- --- --- -- ---967 ---- t---; --27 3053 77 1898 127 177 543 
·- ---- -- ---- .. - ---- ---- --- ----- ---- --537 28 3041 78 - - 1872 128 954 178 
---29--' -- -- -- ---- ··- ---129- --g¡:~-- ----- -532' 

~~ -Z~ 1647 179 
30 3014 60 ---,s23 130 931 160 526 
31 3000 8T- -1798- 131 919 181 521 
32 2985 82 1774 132 907 182 516 
33 2969 83 1i5il 1~ 896 183 511 
34 2952 64 1725 134 685 164 505 

---- - -- -- ---· -- -- - -- -- - ----- --··-- -soiJ-35 2935 65 1703 135 874 185 
- 36' - 1--.-- -- -- _86 ___ --1680- -,36 ___ -863-- --,86- -495--2917 

- 37-- 2899 
-- ---- ---1657- -- --- -----· -- -é-
-~~ 137 853 187 491 --- ""2880' 1634 38 88 138 642 188 486 

39 2860 89 1612 139 83~- 189 481 ------"~ ---1500 140-40 2840 90 822 190 476 
41 2819 91 1568 141 812 191 472 
42 2798 92 1546 142 803 192 467 ---
43 2776 93 1525 143 793 193 463 -- - - -- ---- -- --- --,-- -,94-- -----.--44 2754 94 1504 144 764 458 -- ·-- -- --2731"" --95 ___ --- -- --··· -ii4 -c¡gs- - -·- ---
45 1464 

145 ___ 
454 

46 2708 96 1463 146 765 196 449 
47 2684 97 1443 147 756 197 445 

-46 2660 98 1424 148 747 198 441 
49 2635 99 1404 149 739 199 437 
50 2611 100 1385 150 730 200 433 
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TABLA 2.5 M1embros en Compres1onAx1al, NTC del RDF-~ 
Esfuerzo de D1seño R,JA., F,=0.9. n=2.0, F,=3515 kg/cm2 

KUR R.! A. KUR R,JA., KUR R,JA., KUR R,JA., 

kg/cm 2 kglcm' kg/cm2 
kg/cm2 

1 3164 51 2881 101 1548 151 770 
2 3164 52 2881 102 1525 152 761 

·-· -
-3164~-

___ e_ 
-~ ~-- -~ '--------

1502 
¡-~-~~,-

3 53 2841 103 153 _7;~ ---- -- . ~ 
~-s.o-- --;¡8,-g"- -104- --~- ----:¡-5:;1 • 3164 1480 742 

5 3164 55 2798 105 1458 155 733 
6 ~----~164 56 2775 106 1436 156 724 ---

57 2752 107 157 716 7 3164 1415 
8 3164 58 2728 108 1394 158 707 
9 3164 59 2704 109 1373 159 699 
10 3164 60 2679 110 1353 160 6:g_ 

-~---1--.---- ~--6,- 2653-~- -,-:,,- 1333 161 ___2!__ 3164· 882 ------- -¡¡:z- -·---
12 3163 2627 112 1314 162 674 
13 3163 63 2600 113 1294 163 666 
14 3162 64 2573 114 1275 164 659 
15 3162 65 2546 115 1257 165 651 
16 3161 66 2518 116 1239 166 644 

__ 1~I- 3160 67 2490 '117 1221 167 636 
18 3159 68 2461 118 ~22;¡_ 168 629 -- ···--- . -- --- --.·-- -~- -1!59 622-19 3158 69 2433 119 1186 

~-- -·-- ------ --70- -2~i64- ""1:2b'- r---;¡ 169 '--oc·- -----
20 3157 170 615 
21 3155 71 2375 121 1152 171 608 
22 3153 72 2345 122 1136 172 601 
23 3151 73 2316 123 1120 173 594 
24 3148 74 2286 124 1104 174 588 
25 3146 75 2257 125 1088 175 581 
26 3142 76 2227 126 1073 176 575 

·-· -~- . ·---

3139 ·- ----;7-- f--~ . - -- .. 
127 

~- . ----- -177- -- ·-· ----
27 2198 1058 569 

. ·-- - - -- --ia-·- 2168 
... - --- ---- -- --- f--.~·--

28 313~- 128 1044 178 563 ----· 
29 

·--- ~ ""ig-- -
2139 

- ~--129- --- - - -- --0:- --~556--3131 1029 179 
30 3126 80 2109 130 1015 180 550 

f----31 3121 81 2080 131 1001 181 545 
32 3115 82 2051 132 986 182 ~~ 33 3109 83 2022 133 974 183 533 
34 3102 84 1993 134 961 184 527 

--35 ~-- - -
3094 -- --85~- - -ós-- --- ·-·- -·-·- --522--1965 946 185 --- ---- ~ --86- ---,-937 -· . ~- -~- -- ---- -5~1;¡-36 3086 136 935 186 - " 

37 
---. --

30i7 
~ -- --~ 

,~909 -- ·-·- -- -- - 1iíi- ·- ---87 137 923 511 
38 3066 88 1881 -138- 911 188 506 
39 3058 89 1853 139 899 189 501 
40 3047 90 1826 140 887 190 496 
41 3036 91 1799 141 875 191 490 
42 3024 92 1773 142 864 192 485 

--43- ----- -g3 14J-3011 1746 853 193 461 
- --- - -.94-- -------. --~ ·---- - -- -<;--- --476-44 2997 1720 144 842 194 ---- --- . -·· - - .. -- -- -,-6-95- .. -- ---- -i95- -----45 2983 95 145 831 471 

46 2968 96 1669 146 821 196 468 
47 -~952 97 1645 147 810 197 462 ---;¡a- 2935 98 1620 148 800 198 457 
49 2918 99 1596 149 790 199 453 
50 2900 100 1572 150 780 200 446 
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TABLA 2.6 Miembros en Compres1onAxlal. LRFD-AISC93 
Esfuerzo de D1seño RdA. F.=o 85. F,=2530 kg/cm2 

KUR 

2 
-:i-

RdA.. 
kg/cm 2 

2150 

KUR 

51 

RdA.. 
kg/om 2 

1875 

KUR 

101 

RdA. 
kg/cm2 

1257 
1244 

1204 

KUR 

151 
152 

155 

RdA. 
kg/cm2 

658 
649 

624 
6 2146 56 1823 106 1191 156 616 
7 2145 57 1813 101 11n 157 609 
8 2143 58 1802 108 1164 158 601 
9 2141 59 1791 109 1151 159 593 
10 2139 60 1n9 110 1138 160 586 

- 11 L-2137-· ---s1-----i768- --,,,--·-1125-- ""161--579-
--,2---:2134- --62-- -·i757" -;-;;¡- .....,.,,-- ·--,¡¡2-- --572·-

13 2131 63 1745 113 1098 163 565 
14 2128 64 1734 114 1085 164 558 
15 2125 65 1722 115 1072 165 551 
16 2122 66 1710 116 1059 166 544 
17 2118 67 1698 117 1046 167 538 
18 2114 68 1686 118 1034 168 532 

- --,9-· -2iio-- ·-s9- --,674- -;,-9·-- -,óii"- --,6-g··- ·---525 
- 2a·-~-i163-- --1o- -,66"2"" -,-2o-- -,-ooa··- --17o- ··· 5,9--

__ 21 2101 71 1649 121 995 171 513 
22 2096 72 1637 122 983 172 507 
23 2091 73 1625 123 970 173 50"1 
24 2086 74 1612 124 958 174 4§5 
25 2081 75 1600 125 945 175 490 
26 2075 76 1587 126 933• 176 484 
2i·-· .-2070- ---77 --1574 --127- --92ó-· ... 177-- -479·-

.. 28-- ·-·:zo64- --~--,sa·,-- --1:28- --9oa· · --,-¡a-··· -4i3-
__:2~-:.:_:=~o_5y· --79 - ·;s.¡g--· -,2¡¡-- -··aoo··- --,79- --·-;¡68-

30 2051 80 1536 130 684 180 463 
31 2044 81 15:23 131 872 181 458 
32 2038 82 1510 132 a6o 182 453 

-33 2031 83 1497 133 848 183 448 .. 
34 2024 84 1484 134 835 184 443 -- --- --- ----- - -- -- ----- ---- -- ------- --- ---
35 2016 85 1470 135 823 185 438 

· · 36 ··- - 2oo9· ·86 - -- i45i -,_-36~= .:..:.::s~C -,86--- ·-434 ___ _ 
37 -- ·--·2cl01 ·· --87 - ·-;444- 137 799 - ·-187-- --·429-

---. 
38 1993 68 1431 138 788 188 424 

-39 1985 --89-- --¡¡:¡a- 139 776 189 420 

40 1977 90 1404 140 765 190 416 
41 1968 r----g1 1391 141 755 191 411 

---· 
42 1960 _9~~8 142 744 192 407 
43 1951 93 1364 143 734 193 403 

--~-~~~~~- -:·· __ -----~:~ -~~=~ ==;~r~ =i~~-~ ~;:--~ 
48 1924 ~ 1324 148 7G4 196 -3g;--
47 1915 97 1311 147 694 197 387 
48 1905 98 1297 148 685 198 383 
49 1895 99 1284 149 676 199 379 
so 1885 -,:oo,---t--.1,.;2,;,7,.-t--:1"'so""+-;66~7- t--2.;;oo~-+-~37"'5:---t 
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TABLA 2. 7 M1embros en Compres1on Axial. LRFD-AJSC93 
Esfuerzo de D1sel'lo RJA. F.=o 85, F1=3515 kgtcm2 

KUR RJA, KUR R¿A, KUR RJA, KUR RJA. 
kg/cm 2 kg/cm2 kg/cm2 kgtcrn' 

1 2988 51 2470 101 1417 151 658 
2 2987 52 2452 102 1396 152 649_ --------;e----

53 2433 I-1_3I~- 153 3 2986 103 --t'1------ 298A'- --------- _, --~ --·--
4 54 2414 104 1355 154 633 
5 2982 55 2395 105 1334 155 624 

~· 

6 2980 56 2376 106 1314 156 616 ---
7 2977 57 2356 107 1294 157 609 
8 2974 58 2336 108 1274 158 601 
9 2970 59 2316 109 1254 159 593 

L__1_0 __ 2966 60 2296 -~ 1234 160 586 ------ ·--61- --~- ---;21;¡-- ------- ----
11 2961 2276 111 161 579 ---·-- --2956- ~--- 1194- ----- ~---
12 62 2256 112 162 572 
13 2951 63 2235 113 1175 163 565 
14 2945 64 2215 114 1154 164 558 
15 2939 65 2194 115 1134 165 551 
16 2932 66 2173 116 1115 166 544 
17 2925 67 2152 117 1096 167 538 
18 2918 68 2131 118 1077 168 532 ------ -29i·o- -- ""' --- ·- ---- -·--~ ------
19 69 2110 119 -1059 169 525 

-··--· -- - --· ·------- -2688- ------· - i042' " ---· -- ------
20 2902 70 120 170 519 
21 2893 71 2067 121 1025 171 513 
22 288A 72 2045 122 1008 172 507 
23 2874 73 2024 123 992 173 501 
24 2665 74 2002 124 976 174 495 
25 2854 75 1980 125 960 175 490 
26 2844 76 1959 126 945 176 484 -- ----. -- -· -·-- -· ------ -- ---:-=- 1---· --- --;7-r· -479"' 27 2833 77 1937 127 930 

·------- --·· ·- -----·- .. - ·-. -- ·- ·---· -¡¡;¡¡· --- ------
28 2821 78 1915 128 178 473 ------ -28'10- --· ·-- - -" ·- ·- .. -- ----
29 79 1893 129 901 179 468 
30 2797 80 1871 130 888 180 463 
31 2785 ~.;,.._ 1849 131 874 181 ~~ 32 2772 82 1828 132 861 182 453 -
33 2759 83 1806 133 848 183 448 
34 2746 84 1784 134 835 184 443 

---··- ----- -- --- ·--- --- ----::::-f--- --- ----- -----· 
35 ~---~.?_:32 - 85 1762 135 823 185 438 --- --- --- ---· -------- --· - -·-·- --- ~- ·- .. :._ 
36 2718 86 1740 136 811 186 434 -----··- -Í703 -· - " - ·--- .. -- -- ---1--"" ---- ------ -------37 87 1718 137 799 187 429 
38 2688 88 1696 138 788 188 424 

2673 ~9----- ---
l----fi6 39 1674 139 189 420 

40 2658 90 1653 140 765 190 416 
41 2842 91 16~;._ 141 755 191 411 

__ 4~-~626 92 1609 142 744 192 407 
43 2610 93 1588 143 734 193 403 --- --- --

259'3- --- - --· - -· -- 1-----:o-- --- , __ -399--44 94 1566 144 723 194 . --· .. - - -- ... --· 95 -- --- . ---· --···-- '195- -------
45 2577 1545 145 714 395 

~-- -2560 - ---- --·--- ~---~---'t04 46 96 ¡.._2§23 146 196 391 
--47 2542 97-- 1502 147 694 197 387 -48 2525 98 1481 148 685 198 383 

49 2507 99 1459 149 676 199 379 
50 2489 100 1438 150 867 200 375 
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EJEMPLO 2.32 Una columna de 5 m de longitud. con extremos articulados (K = 
1.0). debe resistir una compresión, producida por cargas muertas y vivas de 
trabajo, de 130 ton. La columna fonma parte de una construcción del grupo B 
(ref. 2.37). Escoja una sección H fonmada por tres placas soldadas. El acero 
tiene un límite de fluencia F, =2530 kg/cm2

. 

1 
\pe= 1 91 

,: 
1 

r---------------- . .-
.. ,, 

. ': 
: L: .. ' 

h = 21 58 --------~~----
' 

: d.:: 25 4 

1 91 '---------,-------

' -··--
' - le = 1 11 Acotac•ones. en cm 

b = 25 4 

Fig. E2.3-1 Columna del ejemplo 2.3. 

Se ensayará una sección H de 25.4 cm x 25.4 cm x 95 Kglm, que tiene /as 
dimensiones que se muestran en la fig. E.2.3-1, y /as propiedades 
geométricas siguientes: A, =120. 77 cm2

, r~, =r, = 6.57 cm. 

Acción de diseño: P, = 130 x 1.4 = 182.0 ton. 

1.4 es el factor de carga que se especifica en la ref. 2.37 para construcciones 
del grupo B. bajo cargas muertas y vivas combinadas. 

Normas técnicas complementarias del Reglamento de Construcciones para el 
O F. (ref 2 2) 

Clasificación de la sección {tabla 2.3.1, ref. 2.2). 

Patmes: b/ 2r pe = 254: (2 x 1.91) = 6.65 < 830/ .J2530 = 16.5 

Alma: hjr, = 21.58/1.11 = 19.~-+ < 2100/.J2530 = 41.8 

La sección es tipo 1, 2 o 3. El pandeo local no es critico. / 

2 
En este e¡empto, y en tos que s1guen. al estud1ar columnas de paredes delgadas se hace referencia 

a tablas y ecuac1ones de la ref. 2.2. Su origen se estudia en el capitulo 3. 
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Resistencia de diseño 

El estado límite es de inestabilidad por flexión, y como la sección transversal 
de la columna es H, la resistencia de diseño se evalúa con la ec. 2.29: 

. = KL J F_ = 1.0 X 500 2530 =o 853 
). ' ' . 

r ,T· E 6.57 2039000;r· 

a) Las placas que componen la columna se obtienen cortándolas con 
oxigeno de placas más anchas: el coeficiente n de la ec. 2.29 vale 1.4. 

_ F,A,F, _ 2530x120.77x0.90x10-' _
193 5 R - ~ - J 1 , - • ton 

' (1 +;{'" - 0.15'" /" (1 + 0.853" - 0.15" 1 

F,A,FR =2530x120.77x0.9x10-J =275.0ton > 193.5 

Por consiguiente: 

R, = 193.5 IOn > P" = 182.0 ton 

La resistencia de diseño, R,, es 6.3 por ciento mayor que la acción de diseño 

P"; la sección ensayada es correcta ( R) P" = 193.5/182.0 = 1.063 ). 

R, puede obtenerse también con la tabla 2.3, que proporciona las 

resistencias de diseño por unidad de área, R) A, , para relaciones de esbeltez 

comprendidas entre 1 y 200, con F, =0.9, para acero con F, =2530 kg/cm2 y 

/1 =1.4. 

KL/r = I.Ox 500/6.57 = 76 

R , , 
-' = 1.603 ton_,cm·, R, = 1.603x 120.77 = 193.6 ton 
A, 

La pequeña diferencia en los dos valores de la resistencia de diseño se debe 
a que se entró en la tabla con KL/r = 76, y la esbeltez real es 76.1. 

b) La columna está formada por tres placas laminadas: n = 1.0. 

2530 -J 
R,= x120.77x0.90xl0 =161.5ton 

1 +0.853-0.15 

(De la tabla 2,2, para KL/r=76, R)A, =1337 kg/cm2
, R, =1337x120.77x10-' 

=161.5ton). 

En este caso, R, = 161.5 ton < P" = 182.0 ton. 
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La sección no es adecuada (161.51182.0 = 0.887). 

La resistencia de la columna flecha con placas laminadas es 16.5 por ciento 
menor que la de la compuesta por placas cortadas con soplete (161.5/193.5 
0.835). 

Normas AISC-LRFD 93 (ref. 2.24). 

Clasificación de la sección. 

Patines: &j 2t ~" = 6.65 < A., = 797/ -h.530 = 15.8 

Alma: h/t, = 19A4 < ..i., = 2111/,)2530 =42.2 

La sección es "no compacta"; no hay pandeo local prematuro. 

Resistencia de diseño. 

i-c =O S 53< 1.5 :. R, = 9,.4, (0.658¿ )F,. = 0.85 x 120.77 x 0.658° s;¡' x ~.53 
= 191.5 ton > P" = IS:.o ton 

La sección ensayada es correcta. 

rfi_ = 0.85 es el factor de resistencia. 

La resistencia de d1seño es casi 1gual a la que se obtiene con las normas de 
la ref. 2.2 en el caso a, que corresponde a placas cortadas con oxígeno. Esto 
es asi porque la ecuación de la ref. 2.2 con n = 1.4 proviene de la curva 2 del 
SSRC, y las ecuaciones de la re f. 2.24 de la 2P, que es muy parecida. 

El problema puede resolverse tambien utilizando la tabla 2.6. 

En la ref. 2 24 se tratan igual las columnas hechas con placas cortadas con 
oxigeno que las formadas por placas laminadas. 

Normas AISC-ASD 89 (ref. 2.3). 

Con estas normas se obtiene la capacidad de carga de la columna en 
condiciones de trabajo, no su resistencia de diseño. También se tratan igual 
los dos tipos de columnas de este ejemplo. 

(KLi r ).,~, = 76 (se obtuvo arriba). 
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Relación de esbeltez que separa el pandeo elástico del ine/ástico: 

e = )2:r'E = 2:r'E = 126_1 
e F 2530 ,. 

71 

Como KL/r = 76 < 126.1, el pandeo se inicia en el intervalo inelástico, y el 
esfuerzo permisible se determina con la ec. 2.37: 

F = [1- (KLI ~)']F .. = [1-
76

' . ]2530 = 2070 koicm' 
" 2C 2xl26.1· "' e 

es=2+ 3(KL!r) 
3 se, 

(KLir}" 5 3x76 763 
-'-----,--'- = - + - ----;-

se: 3 s x I26.I 8 x 126.1 3 
1.87 

F, = 2070/1.87 = 1107 kg/cm'. Este valor puede obtenerse directamente de 

una tabla F, - L/r (ref. 2.3). 

Resistencia de la columna, en condiciones de trabajo = AF, = 120. 77 x 1. 11 = 
134. 1 ton. 

Para comparar las normas AISC-ASD (ref. 2.3) con las dos que se emplearon 
antes. se determina la carga crítica, con el esfuerzo crítico calculado arriba 
(sin coeficiente de seguridad): 

P" = AF" = 120.77 x 2.07 = 250.0 ton 

Esta carga critica es bastante mayor que las resistencias de diseño 
determinadas con los otros dos métodos, porque la curva correspondiente a 
la ec. 2.37, sin coeficiente de seguridad, se acerca a la curva 1 del SSRC. 

Aplicando la ec. 2.29 (ref. 2.2) con " = 2. con lo que se obtiene la curva 1 del 
SSRC, se llega a R, = 222.4 ton, que se aproxima a las 250 ton determinadas 

árriba, pero sigue siendo menor (222.41250.0 = 0.890). · 

Este es un ejemplo de cómo la curva única de las normas AISC para diseño 
por esfuerzos permisibles puede llevar a resultados que están claramente del 
lado de la inseguridad. 

EJEMPLO 2.4 Determine la resistencia en compresión de las columnas de la Fig. 
E2.4-1. utilizando las especificaciones de las refs. 2.2 y 2.24. Todas las 
columnas tienen la misma sección transversal y carecen de soportes laterales 
intermedios. Considere dos aceros, A 36 ( F, = 2530 kg/cm2

) y grado 50 ( F, 
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= 3515 kg/cm2), y dos tipos de perfiles. laminados y soldados, hechos con 
placas laminadas. Suponga, sin demostrarlo, que el pandeo local no es 
critico en ningún caso. 

y 

• . j_ 

T ==;~=¡¡;s T 1.27 

203cm 1: 1776 

l 
. 1 

.---J:~ -'- 1 27 

20 3 crn T 

A= 65 73 cm2 
rx = 8. 77 cm 

ry = 5 20 an 
CASO 

KTEOR 

KRECOM¡ 

K Ury 1 

( 1) 

1 

1.0 

1 o 
1 

77 

(2) (3) (4) 

' 

L = 4 Om 

- - t 

2 
1 

J • 
0.7 

1 
20 os 

0.8 ! 2 1 o 65 

62 l 162 50 
1 

Fig. E2.4-1 Sección transversal y condiciones de apoyo de 
las columnas del ejemplo 2.4. 

Como r, < r, y la longitud libre es la misma en /as dos direcciones, el pandeo 

se presenta. siempre, por flexión alrededor del eje y. 

En la Fig. E2.4-1 se han anotado los coeficientes de longitud efectiva· K 
teóncos y recomendados para diseño (Fig. 2. 11 ), y las relaciones de esbeltez 
criticas, calculadas con los valores recomendados. 

La tabla siguiente contiene las resistencias de diseño calculadas, en ton. 

Ref 2 2 Ref. 2 24 
Caso A36 Gr 50 A36 Gr. 50 

La m ' Sold. 2 
La m 

1 
Sold 2 

1 104.3 86.9 124.7 111.3 103.5 127.3 
2 120 4 102.5 150.9 124.6 115.5 148.3 
3 40.2 35.0 41.9 69.5 37.6 37 6 
4 132 o 115 9 171.6 137 6 124.0 163 6 

Notas: 
1 Perfillam1nado. 
2 Perfil hecho con tres placas soldadas. 

En las Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del D. F. (ref. 2.2) 
se proporcionan ecuaciones diferentes para los dos tipos de columnas; en la 
ref. 2.24 se emplea una sola formula para todas las columnas, cualquiera que 
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sea la forma de sus secciones transversales y el método que se haya seguido 
para fabricarlas. 

Las dos referencias arrojan resultados muy parecidos cuando se aplican a 
perfiles laminados. para /os dos aceros; esto es natural porque las ecuaciones 
de ambas provienen de la curva 2 del SSRC. En cambio, la ref. 2.32 
sobrestima de manera importante la resistencia de las columnas hechas con 
placas soldadas. 

EJEMPLO 2.5 Determinar la resistencia de diseño en compresión axial de una 
columna de 6.00 m de longitud. cuya sección transversal se muestra en la fig. 
E2.5-1. Los extremos de la columna pueden considerarse articulados para 
flexión alrededor del eje "y" y empotrados respecto al'eje "x". El esfuerzo de 
fluencia del acero es F, = 3500 kg/cm 2

• 

hz = 28 1 

' i Y; 

t = O. 95 J... L[=========;:¡ .-' 
1 

1 

1 

' 

i 1 

h1 = 58.1 i 
i ' ; 
1 !----,---~ 

i ¡ : 1 

0.95 

1 : 

' 
.....L r-------'-1 -. '---------' 

, . ~--- ......¡ r 1 o 95 0.95 
b = 30 

d = 60 

Acotac1ones. en cm. 

Fig. E2.5-1 Sección transversal de la columna del ejemplo 2.5. 

a) Diseño con las Normas Técnicas Complementarias del Reglamento 
del D.F. (ref. 2.2) 

Clasificación de la sección (Tabla 2.3.1, ref. 2.2) 

Placas horizontales: h, /r = 28.1/0 95 = 29.6 < 21 ooj F = 35.5 

Placas verticales: h)r = 58.1/0.95 = 61.2 > 35.5 
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Como no se sabe cómo es la soldadura utilizada para formar la sección, los 
anchos de las placas se han tomado, de manera conservadora, iguales a las 
dimensiones libres teóricas. 

Puesto que las relaciones ancho/grueso de las placas verticales exceden el 
límlle correspondiente a las secciones tipo 3, la columna es tipo 4. Como 
todos los elementos planos estan apoyados en sus dos bordes (son 
atiesados) el diseño debe hacerse teniendo en cuenta las recomendaciones 
del art. 2.3.6.2 de la ref. 2.2. 

Las características geométricas de la sección transversal total son: 
• .¡ J ,., 

.-1, =167.39cm·, !, =80.745cm, 1, =27,573cm, r, =-2.0cm, r,. =12.8cm 

Modo de pandeo. El pandeo es por flexión o torsión puras; no hay interacción 
(art. 2.5.3). 

Como la sección transversal de la columna es en cajón, de paredes no muy 
delgadas. es casi seguro que su forma critica de pandeo es por flexión, 
alrededor del eje centroidal y principal al que corresponde la mayor relación 
de esbeltez: sin embargo, con fines ilustrativos se estudia la posibilidad dP 
que el pandeo sea por torsión (este caso no está incluido en la re f. 2.2). 

}= 4A'I = 4(2905x5905}'(0.95)= 63.460cm• 
S 2(29.05 +59 05) 

La contribución de la resistencia al alabeo es despreciable en secciones en 
cajón. 

Ec. 2.5: 
rr'E! 80745rr'E , 

?,,.=( )'.=( ).x1o··=18,055LOn 
K L · 0.5x600-

' ' '\ ... ,.,.,.p"l\, e-J ..... 

E c. 2. 6: P 
rr' El, 27573rr' E 

0
_ 

= = x 1 1 = 1541 ton 
m (K,L} {1x600)' 

P, 167.39x3500 
> -= 

2 2 

E c. 2. 7: P =[rr'EC, +GJ]~" GJ = 63460xGx167.39x10'
1 

cr. (K,L, )' r,' (¡, + 1, )/A 80745 + 27573 

= 76908 ton 

Es critico el pandeo por flexión alrededor del eje y. Como se esperaba, ~r. 

es mucho mayor que ?,,. y P,~ .. 
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Las cargas criticas calculadas son de pandeo elástico. 

Relación de esbeltez crítica 

K, =0.5 (extremos empotrados), K,. =1.0 (extremos articulados). Se han 

tomado los valores teóricos de Jos factores de longitud efectiva. 

(KL/r), = O.Sx 600/22.0 = 14 

(KL/r), =10x600/!28=47 

Es critica la esbeltez alrededor del eje y. Esto se sabia desde que se 
determinó que la columna se pandea por flexión alrededor de ese eje. 

DETERMINACIÓN DE LA RESISTENCIA DE DISEÑO 

La sección transversal de la columna es tipo 4; en la determinación de su 
resistencia deben tenerse en cuenta los estados límite de inestabilidad por 
flexión y por flexión y pandeo local. 

Obtención del factor de pandeo local Q. La sección está compuesta 
exclusivamente por elementos planos atiesados; por consiguiente, Q, =1.0 y 

Q = Q" , que se calcula de acuerdo con el art. 2. 8. 1. 1. 

Anchos efectivos 

Placas horizontales. Su relación ancho/grueso no excede de la 
correspondiente a las secciones tipo 3, de manera que b, = b = 28.1 cm. 

. 273~'( 54~ ) Placas vert1cales. b = Ir l-
1 
Ir :S b 

· ' ...¡ 1 (b/1 N 1 

En la ref. 2.2 aparece esta misma ecuación, con los coeficientes ligeramente 
redondeados; en ella se indica que es aplicable a patines de secciones 
cuadradas o rectangulares huecas, pero, en realidad, lo es a cualquier placa 
atiesada uniformemente comprimida. 

Al calcular el ancho efectivo de placas que forman parte de columnas en 
compresión axial, para revisar el estado limite de pandeo local y pandeo por 
flexión combinados, el esfuerzo 1 de la ecuación anterior se sustituye por el 
esfuerzo de fluencia F, del material. 
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= 1- = . cm< . b 
2734 X 0.95 ( . 544 ) 37 3 58 1 

' ,/3soo 61.2hsoo 

A,1 =A,- L(b-b,)r= 167.3-2(58.1-37.3)x0.95 = 127.87cm' 

Q. =A,rfA, =127.87/167.39=0.764, Q=Q. =0.764 

(KL/ r ); = 6340UQF. = 634o/,/o.764x 3500 = 122.6 

(KL/r). = 47 < (KL/r)" = 122.6 .·.La resistencia de diseño se determina con 
· ma.r e 

la e c. 2.47, art. 2.8. 1: 

R =QA.F[1- (KL/r)' ]F 
' · ' 2(KL/r ¡;' ' 

=0.764x167.39x3500[1-
47

' ,]x0.75x10-} 
2x122.6-

= 311.0 ton 

La resistencia de diseño en compresión axial de la columna es R .. =311.0 ton. 

b) Diseño con las especificaciones A/S/91 (ref. 2.31 y art. 2.8.3). 

La sección no está sujeta a pandeo por torsión o flexotorsión: 

.7'E rr'E . 
1 

, F, 
F = . = --. = 911 O f..¡;' . cm > --:;-

' ( KL r ): -!7 · · 

Este valor es igual al que se obtiene dividiendo Pm, calculada arriba, entre el 

área de fa sección transversal de la columna. 

F = P," = 1541 X 1 o' = 9206 k"'cm' 
•• .·1 167.39 -

La diferencia proviene del redondeo de los resultados 3
. 

F, = F, (1- FJ+F, )= 3500(1-3500/-lx 9110)= J 164 Kg 1 cm' 

El área efectiva es la correspondiente a una compresión f= 3164 kglcm2 . 

3 
En las normas AISI de 1996 (ref. 2.39) la ecuación siguiente ha sido sustituida por la ec. 2.33, art. 

2.6 7 2. 
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PI h . t 1 • 1.052(bJH 1.052 , 9 6PF164 acas onzon a es: 1. = ~, - - = r;-;; x _ . -- = 0.613 < 0.673 . 
..;k t E ..;4.0 E 

Las placas horizontales son completamente efectivas. 

PI r1 . 1 . 1.052 6 ,PF164 6 acas ve 1ca es: 1. = r.-;:: x J._ -- = 1.268 > O. 73 . 
..;4.0 E 

1 - 0.22 }. 1-0.2211.268 
p = = = 0.652 

). 1 268 

b,. = ph = 0.652 x 58.1 = 3 7.87 cm 

A,= 167.39-2(58.1-37.87)).95= 128.95cm' 

Este valor es muy parecido al que se obtuvo arriba. 
Las expresiones para calcular el ancho efectivo b, se estudian en el Capitulo 

3. 

P" = cl,F" = 128.95x3164x10-' =408.0Ton 

R = F, P =O. 75 x 408.0 = 306.0 ton 
' ' 

Se ha tomado F, =0. 75 para comparar los resultados con el obtenido con la 

ref. 2.2 (en la ref. 2.27 se especifica un factor de resistencia ifi =0.85). 

Los dos procedimientos llevan a valores de la resistencia de diseño muy 
parecidos (3061311 =0. 984). 
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2.7 PANDEO POR FLEXOTORSIÓN 

2.7.1 Resistencia de Diseño 

La~ columnas de sección transversal asimétf!c;~_o con Ul}~~i!_~-~¡_m~tria. como los 
ángulos y las secciones T. y las columnas con dos ejes de simetría. pero baja 
resistenc1a a tors~~':I_._~.90C! la_?_secc;iones en cruz, pueden fallar por pandeo por 
torsión o flexotorsión (art. 2.5). 

Estos estados limite no se tratan en la ref. 2.2; en las refs. 2.23 y 2.24 se cubren en 
sendos apéndices. 

1 
2. 7 .1.1 Especificaciones AISC para diseño por factores de carga y resistencia 

(ref. 2.24) 

La resistencia de miembros comprimidos determinada por los estados limite de 
pandeo por torsión o flexotorsión es <PJ •. donde: 

1/1. =factor de reducción de la resistencia= 0.85. 

P, = resistencia nominal en compresión = ..t, F, 

A, = área total de la sección transversal. 

El esfuerzo critico nominal F,, se determina como sigue: 

a) Para ;., fQ::; 1.5. F, = Q(0.65s'< }¡:-, 

b) Para ;,,fQ > 15. F,., = ( o~r V 
En las expres1ones anteriores. 

(2.40) 

(2.41) 

(2.42) 

(2.43) 

Q es igual a 1.0 en secciones cuyos elementos planos son tipo 1 a 3 (ref. 2.24 ). y se 
calcula como se indica en el inciso 2.8.1.1 cuando alguno, o algunos. de ellos. son 
tipo 4. 

El esfuerzo critico de pandeo elástico por torsión o flexotorsión, F, .. se determina 

con las ecuaciones: 

~ _ _§§CCIOnes con dos ejes de simetría: Ec. 2.63. 
b) --~~«C:i!:>nes con un eje de simetria (se ha supuesto que es~!_x): É.C:: 2.60. 
e) Secciones asimétricas: el esfuerzo crítico de pandeo elá_stico por .. fiexo1o_rsión. 

F .. es i~ual~l_§l_ll}~~or ge lasraic~s de la ecuación cúb1ca: 

' ! 
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(F -F "F -F XF -F )-F'(F -F {x,)' -F'(F -F {Yo)}' =0 ~ ~T /1.. t n· t e t r n t t -'.t 

ro ro 
(2.44) 

Esta es la ec. 2.4 escrita en términos de esfuerzos. 

En el art. 2.8.3.1 se dan los significados de todas las literales que aparecen en estas 
ecuaciones. F y cr se han utilizado indistintamente para representar los esfuerzos. 
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2.8 DISEÑO DE COLUMNAS DE PAREDES DELGADAS4 

Cuando uno o varios de los elementos planos que forman una .~9lvmna tienen una 
relación ancho/grueso elevada (es del tipo 4, Cap. 3), no es_I~~on_aple__~asar el 
diseño en la inicia_t;:ióo_ del Randeo local que se presenta, en general-bajo cargas 
menores que la crítica de la columna y la de colapso de las placas, por lo que para 
obtener d1seños económicos ha de tenerse en cuenta la resistencia posterior al 
pándeüde los elementos planos esbeltos. La interacción del pandeo local de las 
placas y el de conjunto de la columna ocasioñá' una reducción de Ú:l re's'isiencíaae la 
barra comprimi'aá:· · ---------
-------· 

Uno de los procedimientos para resolver el problema se basa en las ecs. 2.12 y 
2.27, para pandeo elástico e inelástico, respectivamente. 

De acuerdo con la ec. 2.27, el esfuerzo critico de conjunto tiende hacia a, cuando 

dism1nuye la relación de esbeltez. y para Ur =O, a" es igual a a,. Sin embargo, el 

pandeo local hace que las columnas muy cortas, compuestas por placas delgadas, 
fallen baJO esfuerzos medios menores que a_,; su esfuerzo medio critico, para una 

relación de esbeltez muy pequeña, puede expresarse como Qa,, donde Q e. 

coeficiente menor que 1.0, que representa la influencia desfavorable del pandeo 
local; depende del esfuerzo de fluencia del material, de las relaciones bit de las 
placas que componen el perfil, y de sus condiciones de apoyo. 

S1gu1endo el mismo camino que con los perfiles laminados, el pandeo inelástico se 
representa con una curva de transición parabólica que se inicia en a" = Qa,, para 

Ur =0, y es tangente a la hipérbola de Euler en el punto cuya ordenada es la mitad 
de ese esfuerzo; la ec. 2.27 se transforma en: 

_ Q (Qa, )' (L)' 
0'-0'- -

rr 1 -+::~E r 
(2.45) 

El esfuerzo de nuencia a, se ha sustituido por Qa,. 

Haciendo a" igual a Qa, /2 y despejando la relación de esbeltez, se obtiene la 

abscisa del punto de tangencia con la curva de pandeo elástico: 

!:: = (!::) = P'T 'E "' 6340 . (2.46) 
r r , Qa, ~Qa,. 

' Algunos aspectos de este articulo reqUiren Información conten1da en el Capitulo 3, en el Q'Je se trata 
el d1seño de placas esbeltas compnmidas basado en la res1stenc1a posterior a la inic1a¡¡:ión del 
pandeo. · 
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La ec. 2.12 no se modifica. pues es aplicable a columnas de esbeltez elevada, que 
se pandean en el intervalo elástico bajo esfuerzos suficientemente pequeños para 
que no haya inestabilidad local prematura, aunque estén hechas con lámina 
delgada. 

2.8.1 Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas (ref. 2.2) 

Cuando el pandeo de conjunto se inicia en el intervalo elástico, el esfuerzo critico se 
caTcula con la ec. 2.3l!;-eñ-efíntervalolñelastlco, la ec:2.47 sust1tuye a la 2.31:- Por
conSlg:LJlellte, lá resistencia de. diseño que-~corresponde_-ª.1_ estado límite de flexión y 
pandeo local combinados (ref. 2.2) se determina con las ecuaciones: 

Si KL/r?. (KL/r),', R = lO.IlO.OOO 4 F 
' (KL/r)' .,, (2.30) 

Si KL/r < (KL/r),:, R = OA.F ~Ll~{ ]F . ' - . f -'i(KLjr);' R 
(2.47) 

--(Kf_j;); = 6340/ ~QF, ; F, = 0.75. 

El area A,, y el radio de g1ro, r, de las ecuaciones anteriores, son los de la sección 

transversal completa de la columna; (KL/r); es la relación de esbeltez que separa el 

pandeo elástico del inelástico (ec. 2.46). 

2.8.1.1 Cálculo del coeficiente Q 

La determinación de Q depende de la manera en que las placas que constituyen la 
columna -esi~jipoyadas. 8_[1__ s~s __ bordes longitudinales; se utilizan tres 
procedimientos diferentes. según que todas estén at1esadas. es decir, soportadas en 
los-dos bciri:Je_~j¡ue no lo_:_e.~s!é:~~n~n3,0-gue la seCCión esté formada por placas-de 
los dos tipos. unas atiesados y otras no. 

(a) Todas las placas son atiesadas 

En la Fig. 2.31a se muestra la sección transversal de una columna en cajón, 
formada exclusivamente por elementos planos apoyados en los dos bordes. 

Una p1eza muy corta formada por placas compactas. comprimida axialmente, falla 
cuando el esfuerzo uniforme en sus secciones transversales llega al punto de 
fluencia, a,.; su capacidad máxima de carga es: 

P =A a 
nta.f .1 
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(a) (b) (e) 

(d) 

Fig. 2.31 Ejemplos de secciones transversales de paredes 
delgadas 

En cambio, una columna corta de paredes delgadas puede fallar por pandeo local 
ba¡o esfuerzos menores ~ue el de fluencia; intro9uc1endo el factor Q, su resistenr 
max1ma se expresa como : 

P.,.,n = QAa 1 
(2.48) 

Por otro lado, la carga de colapso de una placa atiesada corta es igual al producto 
del esfuerzo de fluencia por el área efect1va correspondiente a ese esfuerzo.-cte 
manera quei3Carga total'quépú-ede sop'órtar uná .. _coiurñna . corta --formada 
exclusivamente por elementos planos at1esados es: 

(2.49) 

donde .·1,.1 es la suma de las áreas efectivas de todas las placas que componen la 

secc1ón. 

Igualando los segundos m1embros de las ecuaciones 2.48 y 2.49 se obtiene: 
A 

Q.·la, =A,., a, ·. Q = Q" = -~~ (2.50) 

Q. depende de las caracterist1cas geométricas de la sección de paredes delgadas, 

por lo que recibe el nombre de factor de forma. 

5 
La ecuación 2 48 es valida para cualqu1er columna corta de paredes delgadas, 1ndependientem .... "~ 

de que los elementos planos que la forman estén atiesados o no~ lo que varia de un caso a otro es la 
manera como se calcula el factor Q 
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(b) Ninguna placa es atiesada 

La falla por pandeo local de columnas cortas formadas únicamente por elementos 
planos no atiesados (secciones transversales en ángulo o en T, Fig. 2.31 b) se 
presenta bajo una carga axial de intensidad: 

donde cr" es el esfuerzo de pandeo del elemento de relación ancho/grueso más 

elevada. 

Igualando el segundo miembro de la ecuación anterio"r con el de la 2.48 se llega a: 

.¡ Ql :.Q=Q,=a" (2.51) , a" = ,·a, 
a,' 

a" se calcula con las ecuaciones correspondientes del Capítulo 3. 

(e) Unas placas están atiesadas y otras no 

La capacidad máxima de carga de un miembro de este tipo, comprimido axialmente 
(ver ejemplos en la Fig. 2.31c y d) se alcanza cuando se pandea la placa no 
atiesada más débil, bajo un esfuerzo a". En ese instante, el área efectiva A4 es la 

suma de las áreas totales de todos los elementos no atiesados, más las áreas 
efectivas (reducidas) de los atiesados, calculadas con el esfuerzo de pandeo de la 
placa no at1esada más débil. es decir, con a". 

La carga maxima que pueden soportar las columnas de este tipo es: 

P =a A m<.11 cr <{ 

Dividiendo sus dos miembros entre el área total A, y multiplicando y dividiendo el 
segundo por a,, la ecuación anterior toma la forma: 

P,.,O\ A,, (]" 1 ..lt"l (J ,. 
--=-a -=--a 

A A " ' a_1 A a~ 

Introduciendo Q, y Q, (ecs 2 50 y 2.51) se obtiene, finalmente, 

Pm,, = Q,Q,Aa, = Q..fa, 

donde 
Q = Q,Q, (2.52) 

En re su m en, e~ c~~ficiente Q _:;_e~e!e..r:111ina de _é!19una d~ léjS_f!i_él~~as _siglJient~~ 

1. En miembros compuestos exclusivamente por elementos planos atiesados, Q 
se ot:itiene_divlaíenqQ.ef .. áreaefectlva de d1seno, determmada canToS anchos 
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efectivc;¡_s _de dis~ño _ ~~~-s~s ___ ~lementos. entre el ªr~a _de _)a ___ S.?~CLQI._-1 _ 
transversaL El área efectiva es la que corresponde al esfuerzo de fluencia 
(J) - Losañctios efe divos se calculan como se indica en el Capitulo "3~- Qse 

designa. en este ~aso. Q, _ 

2. En miembros compuestos exclusivamente por elemento~_Bianos no 
atles-adc)s, Qse calcula dividiendo el-esfuerzo-critico en compresión, (J" ._del 

elemento más débil de la _ seccióQJraQ!:l~~r!jal_jel quE:)_ tiene la relación 
ancho/grueso mayor), entre __ e_~ e_sfuerzo de_ __ fluencia a,_ Los cá!c__yJo_§ _s_e 

hacen de acuerdo con el Capitulo 3. -~1 coefici~nte Q s~-~~_li?J:l!él. Q,__;_{~n_el 
art_ 2.9 se presentan expresiones de Q, para el diseño de ángulos aisl_ados 
comprimidos). 

3. En miembros que contienen algunos elementos planos atiesados y otros no 
at1es~dos. e!_<¿(Jeficiente Q ~s_ el producto de un factor de esfuerzo,_ Q,, 
calculado como _ _§e_jndica _e~_2, multiplicac;lo__J!_OLUn factor de área, _ Q._, 

_()btenido C()_rno_en 1, pero utilizandq, en Jugar de a_._,__el esfuerzo con eiQ!J_'U'~ 

__ determinó Q, e__ inclu_yendo en el área efectiva_ el ár~ª-ill1~_1__Qe todg~ los_ 

elementos no atiesados. 

2.8.2 Especificaciones AISC (refs. 2.3 y 2.24) 

Tanto si se emplean esfuerzos permisibles (ref. 2.3) como factores de carga y 
res1stenc1a (re f. 2.24 ), las columnas de paredes delgadas se dimensionan con los 
cntenos del articulo antenor. En la ref. 2.24 cambian las expresiones para pandeo 
de las columnas. 

Las ecuac1ones que se recomiendan en la ref. 2.24 para calcular los esfuerzos 
crit1cos son: 

(a) Para i.,~Q:; 1.5: F = Q(ü.658°'' )F 
·~ .. (2.53) 

(b) Para ;_cJQ >U: F =( 0.877)F (2.54) 
("T A: _1 

' 

La ec_ 2.53. para pandeo inelástico, proviene de la ec. 2.33, en la que se ha 
mtroducido el factor Q; la segunda, que proporciona el esfuerzo critico de pandeo 
elastico, es la ec. 2.34 sin cambio. Se modifica, también, el valor del parámetro A., 
que separa las dos formas de pandeo. 

Para determinar la resistencia de diseño se utilizan el área total de la secc 
transversal de la columna y las propiedades geométricas correspondientes a ella. 
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Las recomendaciones de las refs .. 2.2, 2.3 y 2.24 ·son adecuadas para diseñar 
columnas de paredes delgadas que fallan por pandeo por flexión; sin embargo, 
cuando el estado limite es el de pandeo por torsión o por flexotorsión (columnas con 
dos eJeS de simetría de paredes muy delgadas, o columnas con un solo o ningún eje 
de simetría) es preferible emplear las especificaciones del AISI que se reproducen, 
en sus aspectos principales, en el articulo siguiente. También es aplicable el 
método del art. 2. 7. 

2.8.3 Especificaciones AISI (ref. 2.39) 

Aunque el método basado en el factor Q se ha utilizado con éxito para diseñar 
miembros comprimidos de paredes delgadas, investigaciones recientes han 
mostrado que puede sustituirse por un procedimiento más preciso (ref. 2.34 ). 
Partiendo de resultados analíticos y experimentales, se ha demostrado que el 
empleo de Q puede proporcionar resultados inseguros para miembros formados por 
elementos planos atiesados, sobre todo cuando la relación de esbeltez de la 
columna está cerca de 100, mientras que es muy conservador para secciones 1 con 
patines no atiesados, en columnas de relación de esbeltez pequeña. Esto ha hecho 
que, a partir de 1986, el método haya desaparecido de las normas del AISI. 

) Para tener en cuenta la interacción pandeo deconjunto-pandeo local en el diseño de 
miembros en compresión axial, en la ref. 2.39 se procede como sigue: 

1. Se determina el esfuerzo crítico de conjunto de la columna, con las 
dimensiones de su sección transversal completa. 

2. Se calcula el área neta efect1va de la sección, utilizando el esfuerzo obtenido 
en 1. 

3. Se determina la resistencia de diseño multiplicando el esfuerzo del paso 1 por 
el área neta calculada en 2. 

Cuando el diseño se hace por esfuerzos permisibles se sigue un camino análogo. 

2.8.3.1 Diseño por factores de carga y resistencia (ref. 2.39) 

A continuación se reproducen. con algunos comentarios, los aspectos principales del 
diseño de columnas de lámina delgada comprimidas axialmente, hecho de acuerdo 
con la ref. 2.39; son aplicables a miembros en los que la resultante de todas las 
acciones es una fuerza de compresión axial que pasa por el centroide de la sección 
efectiva. determinada con el esfuerzo F, que se define más adelante. 

La res1stencia de diseño en compresión axial, 1/J,P,, se calcula como sigue: 
1 

J rf>, = 0.85 

P =A F 
" ,. 11 

(2.55) 
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donde: 
t/J = factor de disminución de la resistencia. 

e ' . 

A, = área efectiva correspondiente al esfuerzo F •. 

F, es igual a6
: 

Si ;., ::; 1.5, F, = (0.658'; f, 

F, =[o s;7jF,. 
).~ . 

(2.56) 

(2.57) 

(2.58) 

F, es el menor de los esfuerzos críticos de pandeo elástico por flexión, torsión o 

flexotorsión, determinados como se indica más adelante. 

Columnas que no pueden fallar por pandeo por torsión o flexotorsión 

En columnas de sección transversal cerrada, o con dos ejes de simetría, o con otra 
forma cualquiera para la que pueda demostrarse que no están sujetas a pandeo po1 
torsión o flexotorsión. el esfuerzo critico de pandeo elástico, F,, se calcula con la 
expresión: 

F = 1r'E 
' (KL¡r)' 

(2.59) 

Esta es la fórmula de Euler escrita en términos de esfuerzos (ec. 2.12). 

Columnas de sección transversal con dos o un eje de simetría, sujetas a 
pandeo por torsión o flexotorsión 

En este caso, F, es igual al menor de los valores dados por las ecs. 2.59 y 2.60. 

(2.60) 

Alternativamente, puede obtenerse una estimación conservadora de F, con la 
ecuación: 

F == ar,a-1 
' a~~ +al 

(2.61) 

6 
En sus especificaciones de 1996 (ref. 2.39) el AISI adoptó las fórmulas del AISC (re!. 2.24) para 

calcular los esfuerzos criticas de pandeo de columnas. 
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CONEXIONES QUE RESISTAN MUCHO MAS QUE EL 
ELEMENTO 

TRAMOS SIN EMPALMES LO MAS LARGOS POSIBLES 

NO MENOR RIGIDEZ QUE LA TRABE QUE CONECTAN 

TRABES 

SECCIONES CANAL, IR O T 

DONDE SEA POSIBLE SECCION COMPUESTA 

ATIESADORES CERCA DE LAS UNIONES O EN LOS PUNTOS 
DE CONEXIÓN 

PREFERENTEMENTE A TIESADORES POR AMOS LADOS 

. NO MAYOR RIGIDEZ QUE LA COLUMNA A QUE SE 
CONECTAN 

AUNQUE NO SE DISEÑE SECCION COMPUESTA PONER 
CONECTORES 

TRABES SECUNDARIAS CON CONEXIÓN SIMPLE 

DONDE SEA POSIBLE UNIR CON TORNILLOS 

FORMANDO MARCOS DONDE SEA POSIBLE CON 
CONEXIONES DE CONTINUIDAD 

DEL MISMO TIPO DE ACERO QUE LAS COLUMNAS, O DE 
UN FY MENOR., NO ES VALIDO TRABES Y GR. 50 Y COLS. 

_) FY A-36 



DE SER POSIBLE NO EMPALMES 

TRABES SECUNDARIAS 

SEPARACIONES DE 2 A 4M 

SECCIONES CANAL IR O T 

SECCIONES ARMADURAS O JOIST 

SIEMPRE UNIR A UN ATIESADOR 

DONDESEAPOSlliLEPONERCONECTORES 

CUIDAR EMPALMES 

REVISAR CON CUIDADO FLECHA PREVIA AL COLADO 

NOTA 

CONSIDERAR CON CUIDADO LA ETAPA DE PLANOS DE 
F ABRICACION 

l'i\1( 11. .1-4 

. ~ ,. 



CRITERIOS GENERALES DE ESTRUCTURACION 
DE EDIFICIOS 

LOS CRITERIOS SON LOS MISMOS PARA CUALQUIER TIPO 
DE ESTRUCTURAS 

NO APARECEN EN LOS CODIGOS NI REGLAMENTOS ,MAS 
QUE EN COMENTARIOS MUY ESPECIFICOS 

DEPENDEN TOTALMENTE DEL CRITERIO DEL 
DISEÑADOR, Y A QUE PRÁCTICAMENTE CUALQUIER 
ESTRUCTURA ESTABLE PUEDE SER ANALIZADA Y 
DISEÑADA 

LOS ARQUITECTOS TIENEN NORMALMENTE A ROMPER 
ESTOS CRITERIOS 

SERA MUCHO MAS IMPORTANTE RESPETARLOS EN 
ZONAS SÍSMICAS, DE VIENTOS FUERTES Y DONDE SE 
TENGAN INCERTIDUMBRES CON RESPECTOS A LAS 
SOLICITA ClONES 

LOS ANÁLISIS POR COMPUTADORA REFLEJAN 
UNICAMENTE QUE LA ESTRUCTURA SEA ESTABLE Y 
ESTATICA, MAS NO QUE TENGA UN COMPORTAMIENTO 
ADECUADO. 

LA ESTRUCTURA PUEDE SER MUY DEFORMABLE O · 
VIBRAR DEMASIADO AVN CUANDO ESTE 
CORRECTAMENTE ESTRUCTURADA. 

EN MUCHAS OCASIONES SERA CONVENIENTE Y 
NECESARIO MODIFICAR LOS CRITERIOS DEL 
ARQUITECTO 

l'i\1(1'1: 3-1 



CRITERIOS GENERALES DE ESTRUCTURACION DE 
EDIFICIOS 

REGULARIDAD EN ALZADO 

REGULARIDAD EN PLANTA 

NO CONCENTRAR MASA EN EL EXTREMO LffiRE, QUE 
NORMALMENTEESELEXTREMOSUPEruOR 

PISOS O DIAFRAGMAS SIN HUECOS 

NO PRIMEROS PISOS DEBILES 

NO GRANDES CAMBIOS DE RIGIEZ O DE SECCION 

TRATAR DE FORMAR MARCOS O DAR CONTINUIDAD, 
DONDE SEA POSIBLE 

SIMETRÍA DE ELEMENTOS RIGIDOS , EN LO POSIBLE , 
TANTO EN PLANTA COMO EN ELEVACIÓN 

COLUMNAS 

COLUMNAS SEPARADAS DE 4 A 8 M 

SECCIONES Y OH 

RARA VEZ SECCIONES · EN CAJON O TUBO ( NO 
RECOMENDABLES) 

CUIDAR LAS UNIONES O TRASLAPES 

NO EXCENTRICIDADES EN LAS CONEXIONES .· 
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) 

) 
j 

MATERIALES: 

ACEROS ESTRUCTURALES ASTM A-36 (Fy=2530Kgjcm2) 

(para perfiles y placas) A-572 Gr. 50 (FY=3515 Kg/cm2) 

60 

65 

Y HASTA 70 (no común) 

PARA PERFILES FORMADOS EN FRÍO. Nom B-452 (Fy= 3500"") 

(de lámina) 

CONEXIONES 

SOLDADURAS E-60 A-36 

E-70 A- 36 y Gr. 50 (BAJO CONTENIDO DE H) 

E-80 

-90 VARILLA Gr.42 

(soldadura automática y soldadura manual) 

TORNILLOS: 

NORMALES A-307 

DE ALTA RESISTENCIA A-325 

A-490 

REMACHES: YA NO SE USAN 

Nota: En estructuras existentes es común encontrar remaches y acero á-7. 

1'/\1( 11-. 2·' 



CRITERIOS DE ANÁLISIS 

ANÁLISIS ELÁSTICOS (de rigideces o energéticos). EN USO. 

ANÁLISIS PLÁSTICOS (comportamiento por etapas). PARA 

INVESTIGACIÓN, REVISIONES, O EMPLEADO EN ESTADOS 

UNIDOS. 

CRITERIOS DE DISEÑO 

METODOS ELÁSTICOS O DE ESFUERZOS ADMISIBLES - AISC Y 
AASHTO. 

Q METC:DOS PLÁSTICOS O DE RESISTENCIA ULTIMA= RCDF 

(DISENOS POR ESTADOS LIMITE DE FALLA) 

Q DISEÑOS POR ESTADOS LIMITE DE SERVICIO= RCDF 

(LIMITAN VIBRACIÓN, FLECHA, RESISTENCIA ANTE CORRO

SION, ETC). 

CODIGOS Y REGLAMENTOS APLICABLES 

Q RCDF.- NORMAS Y TÉCNICAS COMPLEMENTARIAS (8). 

Q REGLAMENTOS LOCALES. (PARA VIENTO O SISMO). 

Q NORMAS CFE. ESTRUCTURAS ESPECIALES, TORRES DE TRANSMISIÓN, 

ETC. 

Q AISC (AMERICAN INSTITUTE OF STEEL CONSTRUCTION) 

Q AISI (PARA PERFILES DE LAMINA EN FRIO) Q AASHTO 

1' ¡\ lfrJ: 2-4 



' 1 

EJEMPLOS: 

Q LA TORRE DE PEMEX 

e> BASÍLICA DE GUADALUPE 

e> POLIFORUM DE LEÓN 

e> PARAGUAS DE MUSEO DE ANTROPOLOGÍA 

q CÚPULA DE OAXTEPEC 
) 

e> PALACIO DE LOS DEPORTES 

q PLANTA DE LA VOLKSWAGEN, PUEBLA 

q EDIFICIO LOTERÍA NACIONAL 

q METRO LINEA B 

REFUERZOS Y q PUENTES ATIRANTADOS 

_) e> PUENTES URBANOS CONTRAVENT~ÚS. 
I'/IJU1:2-J 



CARACTERISTICAS PRINCIPALES 

VENTAJAS 

c:::>soN LIGERAS 

qPERMITEN PREFABRICAR 

qlAS CONEXIONES SON SENCILLAS 

qTIENEN UN COMPORTAMIENTO MAS DÚCTIL 

qPERMITEN LIBERTAD DE FORMAS AL DISEÑADOR 

c::)NORMALMENTE NO INDUCEN FALLAS FRAGILES 

c::)BUEN COMPORTAMIENTO ANTE FUERZAS SISMICAS 

c::)ALTA RESISTENCIA CON SECCIONES MENORES 

QESTRUCTURAS MAS ESBELTAS, ETC. 

DESVENTAJAS 

qALGUNOS DE LOS PERFILES Y PLACAS NO SON COMERCIALES EN MÉXICO. 

qREQUIERE MANO DE OBRA CON CIERTA ESPECIALIZACIÓN. 

qREQUIERE DE UN CONTROL DE CALIDAD Y LABORATORIO DE 

TESTIFICACION. 

qLA SUPERVISIÓN DEBE TENER MAYOR ESPECIALIZACIÓN. 

QREQUIERE PLANOS DE DETALLE PARA ERRORES. 

c::>EL TRANSPORTE Y MONTAJE LIMITAN LOS ELEMENTOS. 

QLAS FALLAS Y DEFECTOS NO SON FACILES DE DETECTAR. 

e::) COSTO RELATIVO MAYOR POR LA MANO DE OBRA TRADICIONAL, ETC 

PARTE 2-2 

.•'. 
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L 1 S T A D E M A T E 

EMBARQUE T A L L E R ( P/ 1 

No. DE No. DE 
LARGO MARCA COLS. MARCA PZAS. DESCRIPCION ANCHO 

P-1 1 1!.- 25 4 600 550 

K-4A 1 P-2 1 1!.= 22.0 6100 200 

P-3 2 1!.= 8.00 6100 306 
p 13 2 P- 8.00 4884.6 306 

P-2A 1 1!.- 22.0 .3684.6 200 

P-11 1 1!.= 16.0 4884.6 200 

P-9 1 1!.= 22.0 3650.0 200 

P-12 1 1!.= 16.0 3650.0 200 

P-5 4 1!.= 16.0 306.0 164 

P-16 2 1!.= 13.0 306.0 164 

P-6 6 1!.= 19.0 446.0 204 

P-7 2 1!.= 19.0 453.0 204 

P-8 4 1!.= 16.0 453.0 204 
p 9A 24 1!.- 16.0 100 51 

P-IDA 16 1!.= 13.0 140 70 

P-t lA 8 1!.= 13.0 200 102 

T-A 4 IR .306X66.9 500 

T-8 2 IR 306X44.5 500 

T-C 2 IR 306X66.9 500 

T-0 2 IR 306X44.5 500 

) T-E 2 IR 306X32.8 500 

TOTAL PARA 1 COLUMNA 

P-1 1 1!.= 25 4 600 550 

K-48 2 P-2 1 P= 22.0 6100 200 

P-3 2 1!.= 8.00 6100 306 

P-13 2 P= 8.00 4884.6 306 

P-2A 1 1!.- 22.0 3684.6 200 

P-11 1 1!.- 16.0 4884.6 200 

P-9 1 1!.= 22.0 3650.0 200 

P-12 1 1!.= 16.0 3650 o 200 

P-5 4 1!.= 16.0 306.0 164 

P-16 2 1!.= 13.0 306.0 164 

P-6 6 1!.= 19.0 446.0 204 

P-7 2 1!.- 19.0 453.0 204 

F 8 4 1!.= 16.0 453.0 204 

P-9A 24 1!.- 16.0 100 51 
p lOA 16 1!.= 13.0 140 70 

P-IlA 8 1!.= 13.0 200 102 

T-A 4 IR 305X66 9 500 

T-B 2 IR 305X44.5 500 

T-C 2 IR 305X66.9 500 

T-01 1 IR 305X66.9 500 

T-02 1 IR 305X44.5 500 

T-El 1 IR 305X44.5 500 

T-E2 1 IR 305X32.8 500 

TOTAL PARA 1 COLUMNA 

TOTAL PARA 2 COLUMNAS 

~) 

R 1 A L 

COLUMNA) 

PESO 
UNIT. 

199 .39 

172 70 

62.8 

62 8 

172.70 

125.6 

172.70 

125.6 

125.6 

102.05 

149.15 

149.15 

125.6 

125 6 

102.05 

102 05 

66.9 

44 5 

66.9 

44.5 

32.8 

199.39 

172.70 

62 8 

62.8 

172.70 

125.6 

172 70 

125.6 

125 6 

102.05 

149.15 

149 15 

125.6 

125.6 

102.05 

102.05 

66.9 

44.5 

66 9 

66.9 

44.5 

44.5 

32.8 

PESO · TOTAL 
X PZA 

65 80 65.80 

210.69 210.69 

117.22 2.34.44 

9.3.77 187.55 

127.25 127.25 

122.58 122.58 

126.07 126.07 

91.69 91.69 

6.30 25.21 

5.12 10.24 

13 57 81.42 
13 78 27.57 

11 61 46 43 

0.64 15.38 

1.00 116.00 

2 08 116.64 

33.45 133.8 

22.25 44.5 

33.45 66.9 

22.25 44.5 

16.40 32.8 

TOTAL 1727 11 

65.80 65.80 

210 69 210.69 

117.22 234.44 

93.77 187.55 

127.25 127.25 

122.58 122.58 

126.07 126.07 

91.69 183.38. 

6.30 25.21 

5.12 10.24 

1.3.57 81.42 

13 78 27.57 

11 61 46.42 

0.64 15.38 

1 00 16.00 

2.08 16.64 

33 45 133.8 

22.25 44.5 

33.45 66.90 

33.45 33.45 

22.25 22.25 

22.25 22 25 

16 40 16 40 

TOTAL 1744.16 

TOTAL 3488.32 

PARTE 4 
ANEXC 1-13 
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NOTAS GENERALES 
1 .- CONCRETO f'c=250 kg/cm 2. CLASE-1 (ESTRUCTURAL) 

2.- ACERO DE REFUERZO Fy=4200 kg/cm2. 

3.- ANTES DE PROCEDER A CONSTRUIR ESTA OBRA SE DEBERA VERIFICAR LA 

CONCORDANCIA DE LAS COTAS Y NIVELES DE ESTE PLANO CON LAS DE 

LOS PLANOS ARQUITECTONICOS CORRESPONDIENTES 

4.- ESTE PLANO COMPLEMENTA AL PLANO No. 

NOTAS GENERALES DE ACERO 
1.- EL ACERO ESTRUCTURAL SERA TIPO A.S.T.M. A-36. CON f'y=2531 kg/cm2. 

2.- TODA LA SOLDADURA SERA AL ARCO ELECTRICO. 

3.- EN SOLDADURA MANUAL SE UTILIZARAN ELECTRODOS E- 70xx. 

4.- LAS SOLDADURAS SE HARAN SIGUIENDO LAS NORMAS DE LA A.W.S. 
(SOCIEDAD AMERICANA DE SOLDADURA). 

5.- TODAS LAS SOLDADURAS SE HARAN POR OBREROS CALIFICADOS. 

6.- EN SOLDADURA AUTOMATICA SE EMPLEARA UNA COMBINACION DE ELECTRODO 
Y FUNDENTE QUE PRODUZCA UNA SOLDADURA DE RESISTENCIA IGUAL A LA 
OBTENIDA CON ELECTRODOS E-70xx. 

7.- ESTE PLANO NO ES DE FABRICACION SOLO SE MUESTRAN PERFILES Y 
CONEXIONES TIPO. 

8.- ANTES OE PROCEDER A CONSTRUIR ESTA OBRA SE DEBERA VERIFICAR LA 
CONCORDANCIA DE LAS COTAS Y NIVELES DE ESTE PLANO CON LAS DE LOS 
PLANOS ARQUITECTONICOS CORRESPONDIENTES. 

9.- EN TODAS LAS LOSAS Y TRABES CUYO CLARO SEA MAYOR DE 4.0 MTS. SE 
SE LES DARA UNA CONTRAFLECHA DE 1/400 DEL CLARO AL CENTRO DEL MISMO. 

1 O.- ESTE PLANO SE COMPLEMENTA CON EL PLANO No. 

PARTE 4 
ANEXO \-10 
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* & CONFIRMAR EN OBRA 



4 

K-1 

1 

1 

1 1 1 r------¡-·-----¡-3 
g 1 1 1 

1 1 1 

~---~·----~-3 
1 1 1 

~ 1 1 1 
o 
o 1 1 1 

1 1 1 r------¡-·-----¡-3 
p. 
z., 

~~ g 1 1 1 
1 1 1 

~---~"-_' ---~-1 

_tf_ N 
o 

COLUMNA TIPO 

TABLA DE COLUMNAS 

COLUMNA tw tf t 

K-1 0.8 1.0 0.6 

K-2 0.8 1.3 0.6 

K-3 0.8 1.9 0.8 

K-4 0.8 2.2 08 
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En las ecuaciones anteriores: 

r; = radio polar de giro de la sección transversal alrededor del centro de 

t . . 1 d 1 . d d ' , ' !, +l. ors1on, e eva o a cua ra o = r; + r: + x.; = A + x.; 

x, = distancia entre los centros de gravedad y de torsión, medida a lo largo 

del eje principal x. 

H = 1 - (x ,/ r0 )' 

(2.62) 

(2.63) 

En secc1ones con un solo eje de simetría, en las ecuaciones anteriores se ha 
supuesto que es el x. 

Todas las propiedades anteriores corresponden a la sección transversal completa de 
la columna. · 

Si la sección tiene dos ejes de simetría el pandeo es por flexión alrededor de alguno 
de los ejes centroidales y principales, o por torsión. En ese caso, x0 =0, H =1, y la 

ec. 2.60 se reduce a la 2.63, que proporciona el esfuerzo critico de pandeo por 
torsión. 

Las ecuaciones anteriores (excepto la 2.61) son las del articulo 2.5, escritas en 
términos de esfuerzos críticos, en lugar de cargas criticas. 

En el mc1so 3.1D:1_:_2_.~_del Capitulo 3, se indica cóm_~~a~cular las áreas netas 
efect1vas. 
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2.9 ÁNGULOS AISLADOS COMPRIMIDOS 

En las refs. 2.35 y 2.36 7 se dan recomendaciones para el diseño de ángulos aislados 
en compresión. Aquí se reproducen las de la segunda referencia. 

La resistencia de diseño es ¡p, P.. donde: 

a) Para i.,JQ Sl.5: 

F, ~ Q(ü.658°"; )F, (2.64) 

b) Para J.,JQ > 1.5: 

F =[0.877]F 
rr .. f~ .'~ 

' 

(2.65) 

j, = KL /1"" 
r rlr VE 

F, es el esfuerzo de fluencia mínimo especificado del acero, y Q el factor L.. 
reducción por pandeo local, que tiene alguno de Jos valores siguientes: 

Si ~sO ..\46 [f: Q =l. O 
1 vF:" 

Si 0 . ..\46 II < i'. $o 910 II: 
VF. 1 VF. 

h ff SI ->0910 -: 
1 F, 

bfi·· Q=l.340-0.761- -
t E 

Q = 0.534E 

F, (b/t )' 

b es el ancho total del ala más grande del ángulo y t su grueso. 

(2.66) 

(2.67) 

(2.68) 

Con las expresiones antenores para el cálculo del esfuerzo critico de compresión se 
revtsan los tres estados limtte que pueden regir el diseño de ángulos comprimidos: 
pandeo por flexión general de la columna. pandeo local de alas delgadas o pandeo 
general por flexotorstón. 

El factor Q tiene en cuenta el posible pandeo local; el origen de las expresiones para 
calcularlo (ecs. 2.66 a 2.68) se explica en el Capitulo 3. Aquí se han escrito en 
forma adimensional. 

7 
En el art. 1.12, Capitulo 1, se hace referencia a las normas para diseño de ángulos aislados. 
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. ) En ángulos de alas esbeltas. el estado límite de pandeo por flexotorsión se aproxima 
con el factor de reducción Q. y aunque en columnas relativamente cortas de sección 
no esbelta. en las que Q=1.0, ese estado límite puede ser critico, se ha demostrado 
que el error que se comete al ignorarlo no es significativo, por lo que ese efecto no 
se incluye en las recomendaciones para diseño de ángulos sencillos. 

) 
-· 

) 

El criterio para diseñar ángulos aislados comprimidos de paredes delgadas es el 
mismo que recomienda el AISC en sus especificaciones generales (ref. 2.24) para 
columnas de paredes delgadas; de hecho las ecs. 2.64 y 2.65 son la 2.41 y 2.42, y 
también son iguales las expresiones para calcular el factor Q. 

EJEMPLO 2.6 Calcule la resistencia de diseño en compresión del ángulo de 10.2 x 
0.95 cm (4" x 3/8"), que se muestra en la Fig. E2.6.1, para dos longitudes, 4 m 
y 2 m. Suponga que las fuerzas están aplicadas en los centros de gravedad 
de las secciones ex1remas. El acero es A36 ( F,. = 2530 kg/cm2

). La barra 

está articulada en los dos ex1remos. 

1' 2.89 ' 

y 

X 

10.16 

G 

r 

A= 18.45 cm 2 

1 x = 288.5 cm4 

ly = 74.5 cm4 

rx = 3.95 cm 

ry = 2.01 cm 

J = 5.87 cm 4 

Ca= 43.5 cm6 

X o= 3.42 cm 

l._ 
0.95 

T 

Acotaciones en cm. 

Fig. E2.6-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.6. 

Clasificación de la sección 

b/t=10.!6/0.95=!0.7 < 640jj'F: =12.7 

La sección es tipo 3; no hay problemas de pandeo local. 
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=..ai'-----=.L! = L~ = L, = 4.00 m 

Como la sección tiene un solo eje de simetría (el x), el esfuerzo crítico de 
pandeo elástico, F,, es el menor de /os esfuerzos críticos de pandeo por 

flexión alrededor del eje y, y de pandeo por flexotorsión. 

r0 =~xg +r,' +r,' =·h.42 2 +3.95 2 +2.01' =5.60cm 

( 
X 0 J' ( 3.42)' H = 1 - - = 1 - -_ - = 0.627 
r

0 
).60 

KL/r, = -\00/3.95 = 101; K.Ljr, = 400/2.01 = 199 

Ec. 2.62.· 
n'E K'E , 

u = --, = 1973 k g/ cm-
" (KL/r,)' 101- • 

n'E , 
u . = ( ¡: = 508 kg!cm-

n KL/r,.¡ 

Ec. 2.63: u = _1_[GJ + rr' E Ca]= 1 [784200 x 5 87 + 43.5rr' E] 
' Ar0' (K,L} 18.45 x 5.602 

. (1 x 400 )2 

= 7965 k g/ cm' 

La contribución de la resrstencia a la torsión por alabeo es muy pequeña; si i.~ .. 
se tuviese en cuenta, se obtendría u, = 7956 kg!cm'. 

Ec. 2.60: 

u, = 
2 
~ [ (u" + u, ) - j (u,, + u, )' - 4 Hu" u, J 

= 
1 

[(1973+7965)-J(1973+7965)' -4x0.627x1973x7965] 
2 X 0.627 

= 1782 kg!cm' 

Es critico el pandeo por flexión alrededor del eje y 

Re f. 2. 24: 

). = KL ~ = l.Ox400 ~2530 = 2.231 > t.S 
' rrr, f'E 2.01;r E 

F = ( 
0

·
877 )F = ( 

0
·
877 

)2530 = 446 kg!cm 2 

" A; ' 2.231' 
Ec. 2.34 

Resistencia de diseño= 1/J,AF" = 0.85 x 18.45 x 446 x JO-'= 6.99 ton 
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Ref. 2.2.· 

(KL/ r t = 6340/ jF, = 126 < KL/ r, = 199 

Resistencia de diseño (ec. ·2.30): 

R 
_ 20,I2o.ooo F _ 20.12o,ooo 

18 45 0 8 
_ 

1 0
_, __ 

7 97 
.,. - ( f A , - , x . x . ) x . 1 on 

' KL'r ' 199" 
1 ·' 

KL/r, = 200/3.95 =51; KLjr, = 200/2.01 = 100 

:r' E , 
a = -- = 7737 kg/cm· 

<'..T SI~ 

:r'E , 
a = -- = 2012 kg/cm· 

n 1 oo' 

a, = , 784200 x 5.87 + , = 7994 kg/cm· 1 ( :r'Ex43.5J , 
J 8.45 X 5.60' 200· 

a = 
1 [(7737+7994)-~(7737+7994)' -4x0.627x7737x7994J 

' 2x0 627 
= 4881 k g/ cm' 

Sigue siendo critico el pandeo por flexión alrededor de y. 

Al disminuir la longitud de la columna de 4 m a 2 m. el esfuerzo a~ se 

multiplica por cuatro, y a, por 2. 7; el incremento en resistencia al pandeo por 

flexotorsión es menor que al pandeo por flexión. 

Ref. 2.24: 

i., = 
100 ~ = 1.121 < 1.5 
:r VE 

F" = (o.658'' f, = (o.658' "'' p530 = 1495 kg/cm' 

1/!,AF" = 0.85x 1SA5x 1495x 10·' =.23.45ton 

Ref. 2.2. 

KLjr, = 100 < (KL/rlc = 126 

R = AF [1- (KL/r)' ]F 
' ' 2(KLjrJ: ' 

= 18.45 x 2530[1-
1 
oo' , Jo.85 x I0-3 = 27.18 ton 

2 X 126" 

Ec. 2.33 

Ec. 2.31 
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El pandeo por flexotorsión puede ser crítico en columnas de ángulo f11'"' 
cortas, pero aún en esos casos no es significativo el error que se comett 
ignorarlo. Por esta razón, en las especificaciones de diseño de ángulos en 
compresión, que no sean de paredes delgadas, no se considera 
explícitamente ese efecto (ref. 2.36). 

EJEMPLO 2.7 Calcule la resistencia de diseño de una columna biarticulada 
(K,= K, =1.0) de 2 m de longitud, cuya sección transversal se muestra en la 

Fig. E2.7.1. El limite de fluencia del acero es de 3515 kg/cm2 Utilice las 
especificaciones AISI para diseño por factores de carga y resistencia (ref. 
2.39) y las del AISC para diseño de ángulos aislados (ref 2.36). 

Ref. 2.39. 

-1 :.! ~o 27 

y 

o 75 6 67 

7.62 

A~ 3 92 cm2 
~=3730cm4 

ly = 8 78 cm4 

rx.=308cm 

J
r=150cm 
=0093cm4 

Ca= O 
X0 = ·2 443 cm 
j ~ 2.07 

ArotaCJ()Oes en cm 

Fig. E2. 7-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.7. 

Determinación de F, 

Como la sección tiene un solo eje de simetría (el x), F, es el menor de los 

esfuerzos críticos de pandeo por flexión alrededor de y o de pandeo por 
flexotorsión, que se calculan. respectivamente, con la fórmula de Euler y con 
la ec. 2.60. 

r0 =J.< .,. r,' + r,' = ~2.443' + 3.08' + 1.50' = 4.21 cm 

H =1-(x0 jro)' =1-(2.443/4.21)' =0.663 

KL/r, = 200/3.08 = 65; KLfr, = 100/1.5 = 133 
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Tr'E =¡r'f=4763kg/cm' 
a.,= (KLjr,)' 65' 

Ec. 2.62 

a = 1r'E = ,T'E = 1138 kg/cm' 
" (KLjrJ 133' 

a,= G~ = 0·093 E , -1050 Kg 1 cm' 
Ar0• 2.6x 3.92x 4.21-

Ec. 2.63 

La e c. 2.63 se simplifica porque C, =O. 

a,= 2~[(a" +a,)-J(a, +aJ -4Ha"a, J 
= l [ ( 4 7 63 + 1 05 O)- ~r.( 4-7-63_+_1_0_5--,0 )72 ---4-x-0-. 6-6-3 x_4_7_6_3 -x -1 0-50 J 

2 X 0.663 

= 967 kg/cm' Ec. 2.60 

Puesto que a, (ec. 2.60) es menor que a,., la forma crítica de pandeo es por 

flexotorsión, y F, =967 kglcm2
• 

i., = /F, = ps15 = 1.907 > 1.5 
V F, 967 

.-.F" =( 08?7
JF =( 

087~)3515=848kg/cm' .<: ' 1 907' ' . 
Ec. 2.57 

Área efectiva. Es la que corresponde a F" =848 kglcm2 

,.¡ = 1 c;2 (!!. ~ {7 = 1~ ( 6.87 )~848 = 0.832 > 0.673; .-. b, = pb 
-.Jk r Jfi v0.43 0.27 E 

p = (1- 0.22/ :...)¡ i. = (1- 0.22!0.832)/0.832 = 0.884 

Ancho efectivo de cada ala: b, = 0.884 x 6.87 = 6.07 cm. 

A re a efectiva: 

A,= A,- .LJb- 1>) = 3.92- 2(6.87- 6.07Jl.27 = 3.49 cm' 

Resistencia nominal. 

P"' = A,F" = 3.49 x 848 x 10-' = 2.96 ton 

Resistencia de diseño: 1/J,P" = 0.85 x 2.96 = 2.52 ton. 

Ec. 2.56 
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Ref. 2.36.· 

!!. = 6.87 = 25.4 
0.27 

> o 910 [f = 21.9 
fF, 

Q se determina con la ec. 2.68: 

Q = 0.534E = 0.534E = 0.4SO 
F,(b t)' 35\5x25A' 

;_ = KL ~ = 200 ps\5 = 1.762 
' r:r VE LSO:r E 

r es el radio de giro mínimo del ángulo (Fig. E2.6.1). 

;.,fQ = 1.221 < 1.5 

:. F" = Q(o.65SQ'' )F, = 0.4so(o.6ssl""""' '•''lpsl5 

= 904 kg/cm' 

Resistencia de diseño: rp, . .f,F" = 0.90 X 3. 92 X 904 X 1 o·' = 3.19 ton. 

Ec. 2.64 

La resistencia es 27% mayor que la obtenida con la ref. 2.39 (3.1912.52=1.27) 

EJEMPLO 2.8 Calcular la resistencia de diseño de la columna de la Fig. E2.8.1 8
. El 

acero tiene un limite de fiuencia F,. = 3515 kg/cm2
. La columna puede 

considerarse articulada en los dos extremos, para flexión alrededor de los 
ejes x, y, y para torsión. 

y' 

0390 10152 
...L. ~. --=.::::::::::J ::!:=-t-
.-- ·¡:"R:onaT: 

' ' 
.,: 1 

1' ' 
:954 ·¡:-- ·2032 

:: l 

' '· 
1• 

11 

~-- ); 
--===:.. '--=-~ _L_ 

O 39C-;- O 39º-.; , 4 590 

¡P 

< 

i 
1 

-.-
1 

' 
1 

/150 

' -'
' IP 

10 :o Acolaoones en cm 

A=912cm 2 

1•" 510.1 anJ. 

ly•2668cm 4 

r•s748cm 

ry" 1 709cm 

Ci" 2589 cm6 

J•0071cm4 

Fig. E2.B-1 Sección transversal y propiedades 
geométricas de la columna del ejemplo 2.8. 

8 
En estructuras reales no se ul•lizan secciones como la de la figura para traba¡ar en compresión; ~

emplea aqui para ilustrar algunos aspectos del diseño de columnas de paredes delgadas. 
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Clasificación de la sección (tabla 2.3. 1, re f. 2.2) 

Patines: b/t = 4.69/0.152 = 30.86 > 830/ JF: = 14.0 

Alma: h)t=19.54/0.152=128.55 > 2100/JF: =35.42 

95 

La sección es tipo 4; tanto en Jos patines como en el alma se excede la 
relación ancho/grueso correspondiente a las tipo 3. 

a) Especificaciones AISI para diseño por factores de carga v resistencia 
(ref 2.391 

Determinación de F,. La relación de esbeltez crítica para pandeo por flexión 

es: 
K,L,. lx150 

= 87.8 
r,. l. 709 

Como las secciones transversales de la columna tienen dos ejes de simetría, 
el esfuerzo crítico de pandeo elástico es el menor de los valores dados por las 
ecs. 2.59, con KL/r = K,.L,.fr,, y 2.63. 

Pandeo por flexión: 

F = n' E 
~ (KL!r f ' ,. 

Pandeo por torsión: 

n' E = 2611 kg/cm' 
87.8 2 

F =[GJ + n'EC,] 1 
e (KJ} J, +[, 

= [748000 X 0.071 + 
2589

Jr' E] 1 

(J X ]50)' 5J 0.] + 26.68 

='4418 kgicm' 

El pandeo por torsión no es crítico. 

F, =F., = 2611 kg!cm' 

i, = if,.~ = p515 
= 1.160 < u 

' F 2611. e 

:. F, = (0.658..; T, = (0.658''•' psi S= 2001 kg/cm' 

Anchos efectivos 

Ec. 2.59 

Ec. 2.63 

Ec. 2.56 

Los anchos efectivos de almas y patines se determinan como se indica en el 
Capítulo 3. 
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Almas 
Se tratan como dos placas independientes, pues sólo están unidas entre s1 r::rr 
los bordes superior e inferior. 

A= 1.052 (!?.) rJ = 1.052 ( 19.54 JF001 = 2.118 
.Jk t VE Ka 0.152 E 

Se toma k = 4. O, para placas apoyadas en los dos bordes, y se sustituye f por 
F. = 2001 kglcm2

. 

Como A = 2.118 > 0.673, b, = pb. 

p = (1- 0.22/ A)/ A = (1- 0.22/2.218)/2.218 = 0.423 

b, = 0.423 x 19.54 = 8.27 cm 

Patines 

). = 1.052 ( 4.69 )~ 2001 = 1.551 > 0.673 
J0.43 0.152 E 

Ahora k es igual a 0.43, para placas apoyadas en un borde. 

p = (1-0.22/1.551)/1.551 = 0.553 

b = 0.553 x 4.69 = 2.60cm 
' 

Area efectiva 

A,= A,- ¿(b-b) 
= 9.12- [2(19.54- 8 27)+ 4(4.69 -2.60)p.152 

=9.12-4.42=4.70cm~ 

Resistencia nominal: 

P,
1 

=A,F, =4.70x200Ix10-y=9.40ton 

Esta resistencia corresponde a pandeo por flexión de la columna. 

Resistencia de diseño: 
rAP, =O 85 x 9.40 = 7.99 ton 

Ec. 2.55 

b) Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del D.F. (ref 2.2) 

Como la falla es por pandeo por flexión y pandeo local combinados (no hay 
pandeo por torsión) la resistencia de diseño puede determinarse también 
siguiendo las indicaciones de la ref. 2.2 (art. 2.8.1), como se hace r 
continuación. 
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Factor de pandeo local O 

Se utilizan las ecuaciones del art. 2.3.6 de la ref. 2.2. 

Q,. Se detennina para los patines, que son elementos planos no atiesados. 

b/t = 4.69/0.152 = 30.86 > 1470/ ¡¡: = 24.79 

:. Q = 1,400.000- 1.400,000 = 0.418 
' F,.(bjc'f 3515x30.862 

Q. . El esfuerzo f que se utiliza para calcular el ancho efectivo del alma es el 

esfuerzo critico de pandeo local de los patines, F" = Q,F,. = 0.418x3515 = 
1470 kg/cm 2

. 

b = 2730x0.152( 1- 480 )= 9.77 cm 
' -Jt.no 128.55.J1470 

A,= 9.12- 2(19.54 -9.77XJ.152 = 6.15 cm' 

º· = 6.15/9.12 =0.674 

Q = Q,Q. = 0.418x 0.674 = 0.282 

(KL/ r ); = 6340/ ~QF, = 6340/ .J,.-0.-2-82-x-3-51-5 = 201.4 

(KL/r), = 87.8 < 201.4 

. ( (KL/r)' ) 
.. R, = QA,F, 1 ~ l(KL/r);' F, 

=0.282x9.12x3515(1-
87

·
8

' ,)0.75 
2x201.4' 

= 6136 kg = 6.14 ton Ec. 2.47 

Este resultado es menor que el obtenido con las especificaciones AISC 
(6. 1417.99=0. 769); si se utilizase el mismo factor de resistencia, 0.85, el 
método de la ref. 2.2 arrojaria un valor sólo 13 por ciento menor que el de la 
re f. 2.39 (6. 14x0.85!(0. 75x7.99)=5.2215.99=0.87). 
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Notas de Cursos 2003 que se envían a la imprenta para engarr;olar 

Favor de engargolar en pastas de plústico y arillo o espiral metálico. las notas que se 
anexan con la siguiente relación: 

1 Cbve . 1 Titulo 

CA-011 Topografía avanzada 
C:A-1 X4 1 Diplomado en ingclll~ria de c::dderas y recipientes a presión. 

Mou. 1 :calderas y recipientes a presión en el campo 
normativo de la Sl:_!.!,uridad 

C:C-006 1 Autocau 2002 intermedio (3ra. Dimensión) 
CC-020 Autocad 2002 intermedio (3ra. Dimensión) 
Cl-0 12 Estrategias para el cambio opranizacional 
CD-0 12 Diplomado para la formación integral de residentes de obra. 

Mod. 1 : planeación. programación y control de obra 
C:I-CPO Internet y correo electrónico 
Cl-007 Taller de integración de procesos 
Cl-022 Diplomado en obra pública. Taller integrador 
Cl-0~4 1 Culwra general 
Cl-tP5 Rioestadística: m0tndos y aplicaciones 
Cl-02(, Anúlis" estadist1eo 
CI-02X Taller ele integración de procesos 
Cl-030 Administración de recursos humanos 
e 1-03 1 Administración Jc bs comunicaciones 
Cl-032 Diplomado administración de proyectos. Mod. VIII. 

Administracillll dd ril'sgo 
C: 1-0.JO Interpretación de la ley de adquisiciones del D.F. 
(_' 1-054 \ \Von! XP lüsico 
DC-005 1 Diplünwdo en n.:ingcnicría de procesos. Mod. l. 

Re ingeniería básica de procesos 
1)[-052 Di plumado en operación ferroviaria. Módulo IV. 

Mantenimiento y rehabilitación de via 

Total 23 cjs.= 20 títulos 

Mcxico. D. F. 19-junio-2003 
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ESTRVCTURACION DE EDIFICIOS 

PARA INICIAR UN PROYECTO 

• ANTEPROYECTO O PROYECTO ARQUITECTONICO. 

• ESTUDIO DE MECANICA DE SUELOS. 

• MATERIALES DISPONIBLES EN LA REGION. 

• CARACTERISTICAS GEOGRAFICAS (SOLICITACIONES 
ESPECIALES, SISMO, VIENTO). 

TIPO DE MATERIALES A USAR 

• ACERO 

• ACERO ESTRUCTURAL 
• ACERO DE ALTA RESISTENCIA 

• CONCRETO REFORZADO 

• CONCRETO REFORZADO NORMAL. 
• CONCRETO REFORZADO DE ALTA RESISTENCIA. 
• CONCRETO PRESFORZADO PRETENSADO. 

POSTENSADO. 

PARTE J. 1 



DEPENDIENDO DEL ANTEPROYECTO O PROYECTO 
ARQUITECTONICO 

• SEPARACION DE APOYOS. 

• SEP ARACION DE TRABES PRINCIPALES. 

• SEPARACION DE COLUMNAS. 

• CLAROS. 

• ESPESORES A RESPETAR. 

• CARACTERISTICAS DE LA ESTRUCTURA 
• OCULTA 
• APARENTE 

• DATOS ESPECIALES DEL USARlO 
• CARGAS 
• usos 

• LIMITACIONES 
• REGLAMENTPOS ESPECIFICOS A EMPLEAR 

PARTI:.l-2 



CRITERIOS DE PREDIMENSIONAMIENTO 

• COLUMNAS 

• TRABES 

• LOSAS 

• CIMENTACIÓN 

• CONEXIONES 

• ANALISIS PRELIMINAR O DEFINITIVO 
• ANALISIS ELASTICO 
• ANALISIS PLASTICO 
• ANALISIS (SISMICO) ELASTOPLASTICO. 
• DISEÑO POR DESEMPEÑO 

PARTE 1· 3 



CRITERIOS GENERALES 

DATOS DE PARTIDA PROPUESTA DE ESTRUCTURACION MATERIALES ESP. Y REGLAMENTOS 

PROYECTO ARQ. PREDIMESIONAMIENTO CONCRETO O ACERO TIPO DE ESTRUC. 

USOS DE LA ESTRUC. ANÁLISIS Y DISEÑO PRELIM. ESBELTEZ CODIGOS LOCALES 

GEOTECNIA ANÁLISIS Y DISEÑO DEFINITIVO MONTAJE Y COSTRUC. USOS 

SISMICIDAD ESTRUCTURACJON BASICA LIGEREZA 

APARIENCIA 

MANTENIMIENTO 

' ... 
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AVANCES EN LA ELABORACION 
DE PLANOS DE TALLER, 

, 

FABRICACION Y MONTAJE DE 
' ' 

ESTRUCTURAS DE ACERO 

M. en l. Ismael Vázquez Martínez 



AVANCES EN LA ELABORACIÓN 
· cc.:~'-"~~DE. PLA'Nbs DE TALLER, . 

FABRICACIÓN Y MONTAJE DE 
ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• En el pasado el diseño de estructuras metálicas 
consideraba: 
>Únicamente satisfacer el Reglamento de 

Construcctones vigentes (seguridad) 

• Actualmente se rige por cntenos asociados a: 
)-segundad, 

,.fac1hdad de fabncac1ón y montaje y 
>economia del proyecto. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• Requisitos bás1cos que debe cumplir una estructura 
de acuerdo al Reglamento de Construcciones del 
D.F. y sus Nonmas Técnicas Complementarias: 
;..Segundad adecuada contra todo estado lim1te de falla 

pos1b!e ante las combinaciones de acetonas 
desfavorables que puedan presentarse en su v1da 
esperada. 

;..No rebasar mngún estado lím1te de serv1cio ante 
combrnac1ones de acetonas correspondientes a las 
condictones normales de operactón. 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• Para que una estructura sea fabncada y montada 
fácil y rápidamente se requiere. 

~La utilización de perfiles adecuados {e¡'emplo· perfil IR). 

;.o.La utl!tzactón de conexiones atormlladas. 
,_Elaboración de planos de fabricación y montaje con 

programas de modelado tridimensrona!. 
;o.Fabncacrón medtante técntcas CNC 

11 •• 1 ''-' l'a:JI"""' 1/arn....:: 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• En cuanto a economía se refiere podemos afirmar 
que en la medida en la que los materiales y perfiles 
utilizados sean los adecuados para pe11111tir una fácil 
fabncac1ón con técn1cas CNC considerando 
estructura con conexiones atornilladas, el monta¡e 
será mucho más fácil y ráp1do y esto se traduwá en 
un proyecto mucho más económico 

\/ ,.¡ '""""1\<eq""" \Iom/O~; 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• El uso de estructura metálica en México no es tan 
frecuente como en otros paises. 

• Es labor del ingemero estructunsta convencer tanto 
al arquitecto, como a los inversionistas, de las 
venta¡as que ofrece la estructura metálica. 

. -- ·-" -:-::..:...:._ ___ :-::....:...:._,, . . 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• El costo del acero estructural se ha reducido en los 
últimos años haciéndolo más competitivo frente a 
las estructuras de concreto. 

\f ""1 ""'""' ¡ oeqw"" \famnr. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• VENTAJAS DE LA ESTRUCTURA METÁLICA. 
:;.claros más graneles. 

:..Columnas mas pequen as. 

>Flexibilidad y adaptac1ón en el d1seno. 

>Facilidad para la modificación y renovac1ón 

>Tiempo reduCidO de construcción. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• VENTAJAS DE LA ESTRUCTURA METÁLICA. 
,.Reducc1on de los costos de los c1m1entos. 

:;..Reducc1ón de los costos de financ1am1ento. 

>Desempeño supenor durante movimientos sism1cos. 

;...completo reciclaje 



) 
;• 

' 1 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• El t1empo de fabncac1ón y montaje se ha reduc1do 
ahora grac1as a: 
1) programas de computo para el análisis y diseño 

tridimensional de las estructuras, 
~----2)..programas..para..amodel..aao.tndimens!Ooa!..de.t.as.:..=. 

estructuras y elaboracJOil autorñauzada de plañcis de 
fabncac1ón y monta¡e, 

3) fabncac1ón de estructuras metéllcas con técnicas 
C.N.C. de procesos automatizados de fabncac1ón 
utilizando conexiones atornilladas. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

1) Programas de cómputo para el análisis y diseño 
tnd1mensional de las estructuras. 
>Hoy en dia ex1sten muchos tipos de programas para el 

anélisis y d1seño tndimensJonal de estructuras. 
>En general estos programas se basan en los metodos 

de las ng1deces o de las flexibilidades 
>Ejeníplos de estos programas son el ETABS, el 

SAP2000, el RAM Steel. el STAD 111, etc. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

____ , _________________ _, 

. -- -~-·----.. --
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

2) Programas para el modelado tndimensional de las 
estructuras y elaboraCIÓn automatizada de planos 
de fabncación y montaje. 
:;..Debido a la ráp1da fabncac1ón de estructuras con las .. 

___ .....: • · maqumas CNC es necesano mr.rementar la veloCidad. __ _ 
de elaoorac!ón ae los planos ae tabncación y montaje. 

¡;..Al utilizar conexiones atormlladas las toleranciaS son 
mímmas (1 o 2 mm), por kl tanto se requ1ere una gran 
prects1ón en los planos de taller 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

>-Los nuevos programas para la elaboración de los 
planos de taller poseen las Siguientes ven!atas: 

• Modelado totalmente tndrmensronal con elementos solidos 

• Elaboracron automatrca de hstas de matenales y tomrllos 

• Actualrzacron automanca de planos cuando sea necesano 
modrficar el modelo por razones arqwtectomcas o 
constructivas. 

• Generacron de subrutinas automatrcas para cone>aones 
(macros) 

• Venficacion automabca de no mterferenc1a de elementos 

• Comoat1b111dad de los programas con las maqumas CNC. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

4 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

>Los planos de fabncacrón que generan estos 
programas pueden ser de dos tipos: 

,_:_. ____ ~_~;?lanas de partes rndrvrduales (drbuJo de habilitado) __ 

• Planos de partes completas( dibujo de ensamble o 
armado) 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

Plano de panes individuales 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

· .. 

Plano de partes ind1v1duales 

5 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

Plano de oteza completa 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

. > 

.. -
' :, , . 

lsometnco ae modelo tnatmens~anal 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

Conexton con programas CNC 

6 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

3) F abncación de estructuras metálicas con técn1cas 
C.N.C. de procesos automatizados de fabricación 
utilizando conexiones atornilladas. 
>La utilizac1ón de procesos CNC cara la fabncac1on de 
"_estructuras metálicas puede aplicarse de dos maneras. 

• SOLUCION AISLADA 

• SOLUCION INTEGRAL 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

SOLUCIÓN AISLADA. 
>Esta forma consiste en realizar un proceso de 

f8bncac1ón automat¡zada especifico sm tener conex1ón 
alguna con procesos previos o subsecuentes 

SOLUCIÓN INTEGRAL. 
>Esta solución adopta como filosofia de producc1on 

relacionar dos o mas procesos de fabncac1ón sobre un 
mi~mo elemento estableciéndose un flUJO continuo de 
procesos subsecuentes 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

7 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

SoluCIOil Integral 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

TIPOS DE PROCESOS DE FABRICACION 
MANEJADOS POR LAS MÁQUINAS CNC. 
A) Corte en fno 

B) Barrenactón 

C) Marcado 

D) Corte térmtco 

E) Soldadura 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

A) CORTE EN FRÍO 
>Se aplica en dos formas 

• Srerra cmta aolrcado generalme11te para perfiles menores 

• Srerra de diSCO aplicado a tooa genero de perfiles debrdo a 
su gran ng1dez 

:;..Grados de libertad gobernados 
• Medida longrtudrnal de la p1eza 

• El angula de corte 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

""'''"'":OOJ 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
8) BARRENACIÓN 

> Extsten dos procedimientos para barrenación. 
• Punz.onado realizado vta ststemas htdrauiiC')S que se 

traducen en marzores velOCidades de proauccton, pero con 
hmttactOnes en cuanto a dtametros y esoesores. 

• Taladrado conststente en un traoa¡o de desgaste mecanK:O __ 
por broca oudtenao atacar cualqwer dtamelro y esoesor 
requendo 

>Grados de libertad gobernados 
• Coordenada longnudmal 

• Gramtl para cada oarreno 

• Sensores de geometna para correooon de postCJonamtento 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

10 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

C) MARCADO. 
>Consiste en e! troquelado para la identlficac10n de las 

piezas con relación a su etiqueta en el plano de 
montaje 

~Grados de libertad gobernados: 
• Posic1on de !a marca 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

1 1 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

D) CORTE TÉRMICO. 
;..Este proceso se logra a través de !a u::Jiizac1ón de robots 

que maneJan antorchas alimentadas por oxJ-acetlleno que 
permiten despatinar, desmembrar, biselar y en general 
crear cualqUier forma hueca dentro del elemento 

'Grados de libertad gobernados: 
o MoVImiento long1tudma1 de la barra 

o Mov1m1entos longlludmal, tranversal y elevac1on local del robol 

o G1ro vertK:al y honzantal del robot 

• Sensores de geometna 

12 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

W •• / IJ"WCC Va::q~ \hrno•"' 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

13 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

E) SOLDADURA. 
>En la actualidad no hay gran utilizac1ón de la tecnica de 

CNC aphcaaa al procesa <te soldadura para fabncac1ón 
de estructura metálica. 

>La máxima automatJzaclón se consigue con maqUinas 
de soldadura automatlcas para perfiles de tres placas. 
ya sean de secc1ón vanable o constante 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

4) Montaje de estructuras metallcas. 
;. Puntos Importantes a cons1derar para el monta¡e de 

estructuras metiillcas: 
• Venñcar el trazo de e¡es eo obra 

• Propcm:ronar plano de ub¡cac1on de anclas y placas base 

• Real1zar un estud10 de procedimiento de monta¡e. 

• Elaborar programa de montaJe 

• VenficarcondiCiones de segundad en la obra 

14 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

;.Montar una estructura met.311ca con conexiones 
atornilladas es relativamente sencillo, si los planos de 
taller fueron b1en hechos. 

,_El control de calidad que hay que tener se reduce 
bSsicamente a lograr un correcto apnete de los 
tom11los. 

1 < 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 



AVANCES EN ESTRUCTURAS.DE ACERO 

Conclusiones· 
~Cada vez los proyectos son más compleJOS y el t1empo 

para llevarlo a cabo es mas corto 

>Sólo con procesos automatizados es pos1ble aJuStarse 
al ritmo dinámico y a la precisión que ex1gen los 
proyectos actuales. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

~· 
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AVANCES EN LA ELABORACION 
DE PLANOS DE TALLER, 

, 

FABRICACION Y MONTAJE .DE 
i 

ESTRUCTURAS DE ACERO 

A1. en J. Ismael V ázquez Martínez 



AVANCES EN LA ELABORACIÓN 
· =::=:=~=i)i:: PLA~OS DE TALLER, 

FABRICACIÓN Y MONTAJE DE 
ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• En el pasado el diseño de estructuras metálicas 
consideraba: 
;úmcameme satisfacer el Reglamento de 

Construcciones v1gentes (segundad) 

• Actualmente se rige por criterios asociados a: 
>segundad, 
)-facilidad de fabncac1ón y montaje y 

:>-economía del proyecto. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• Requisitos básicos que debe cumplir una estructura 
de acuerdo al Reglamento de ConstruCCiones del 
D.F. y sus Nonmas Técmcas Complementanas. 
'Seguridad adecuada contra todo estado lim1te de fatla 

pos1ble ante las combinaciones de acc1ones 
desfavorables que puedan presentarse en su vida 
esperada. 

;No rebasar ningún estado límite de serv1cio ante 
comb1 nac1ones de acc1ones correspondientes a las 
condiCiones normales de operac1on. 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• Para que una estructura sea fabricada y montada 
fácil y ráp1damente se requ1ere· 

~La uhlizactón de perfiles adecuados (e¡emplo· perfil IR) 
,._la utmzación de conextones atormlladas. 
>- Elaboractón de planos de faoncacJon y montaJe con 

programas de modelado tridimensional. 

'Fabricación mediante técnicas CNC. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• En cuanto a economia se refiere podemos afimnar 
que en la med1da en la que los materiales y perfiles 
utilizados sean los adecuados para pemnitlf una fácil 
fabricac1ón con técnicas CNC considerando 
estructura con conexiones atornilladas. el monta1e 
será mucho más fácil y rápido y esto se traducirá en 
un proyecto mucho más económico. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• El uso de estructura metálica en México no es tan 
frecuente como en otros paises. 

• Es labor del ingeniero estructunsta convencer tanto 
al arquitecto, como a los invers1omstas, de las 
ventajas que ofrece la estructura metálica. 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• El costo del acero estructural se ha reducido en los 
últimos años haciéndolo más competitivo frente a 
las estructuras de concreto. 

Cornperaa0n <110;-diO;~V· ,";_-.--; 1-=---- -··-- ---.---.-'_-.-.. -, .-,,-_-.:.._.:.....-.. -._-_-.-.---.. --.-------

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• VENTAJAS DE LA ESTRUCTURA METÁLICA. 
};>Claros más grandes. 

jo> Columnas mas pequeñas. 

jo>Fiex1b1hdad y adaptación en el diseña. 

jo> Facilidad para la modificación y renovación. 

> T1empo reduc1do de construcción. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• VENTAJAS DE LA ESTRUCTURA METÁLICA 
'Reducción de los costos de los am1entos. 

>Reducc1ón de los costos de financ1am1ento. 

;...Desempeño supenor durante mov1mientos sism1cos. 

:.-completo rec1claje 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

• El tiempo de fabricación y montaJe se ha reducido 
ahora gracias a: 
1) programas de computo para el an.:3hsts y dtseño 

tnd1mensional de las estructuras, 

-~-2}..prograrnas..para el modelado tndtmensional..d.elas::::. 
estructuras y e!abofacióil aut01llauiacta de plañcis de 
fabncac1ón y montaje, 

3) fabricación de estructuras metálicas con técmcas 
e N e de procesos automatizados de fabricaCIÓn 
utilizando conex1ones atomlllaaas. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

1) Programas de cómputo para el análisis y diseño 
tndimensional de las estructuras 
>-Hoy en día extsten muchos ltpos de programas para el 

análists y mseño tndtmens1onal de estructuras 

>En general estos programas se basan en los metodos 
de las rigtdeces o de las flextbthdades. 

>Ejemplos de estos programas son el ETABS, el 
SAP2000, el RAM Steei, el STAD 111, etc. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

-----·~-·· ··- --

3 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

2) Programas para el modelado tridimensional de las 
estructuras y elaboración automatizada de planos 
de fabricación y montaje. 
>-Debido a la ráp1da fabncac1ón de estructuras con las . . 

_ ___:':"_ maqumas CNC es necesano mcrementar la veloCidad ___ _ 
de elaborac1ón de los planos de !aoncac1ón y monta¡e. · 

>-Al utilizar conexiones atomrlladas las tolerancias son 
mín1mas (1 o 2 mm), por lo tanto se requiere una gran 
prectsión en los planos de taller 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

~Los nuevos orogramas para la elaboracrón de los 
planos de taller poseen las s¡gwentes ventajas· 

• MCXIelado totalmente tndtmens10nal con elementos solidos. 
• Elaborac10n automallea de l1stas da matenales y tomillos. 

• Actua!lzac¡on automat¡ca de planos cuando sea necesano 
mod11icar el modelo por razones arqu¡tectonlcas o 
constructivas 

• Generac1on oe subrutmas automat1cas para conex1ones 
(macros) 

• Venficac1ón automauca de no mterferenc1a de elementos 

• Comoat1b!hdad de los programas con las maqulnas CNC. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

. ------ -~- --~· __ , ___ ---- -· ' 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

>-Los planos de fabricación que generan estos 
programas pueden ser de dos t1pos: 

______ ~J?!~nos de partes Jnd1v1duales (dibuJo de habilitado)__ 

• Planos de partes completas( dibuJo de ensamble o 
armado). 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

Plano de panes tndtvtduales 

...... ,,_"()f!J 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

1. • 

Plano de panes indtvtduales 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

··------- - -------- .. 

Piano de p1eza completa 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

:: . ~-

~; '• -· l -

"-····· ,;r -· ' 
·' 

lsométnco de modelo tnd1mensional 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

3) F abricac1ón de estructuras metálicas con técnicas 
C.N.C. de procesos automatizados de fabricación 
uulizando conexiones atornilladas. 
>La utilizactón de procesos CNC para la fabncac1ó~ de 
_._estructuras metálicas puede aplicarse de dos maneras: 

• SOLUCION AISLADA 

• SOLUCION INTEGRAL 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

SOLUCIÓN AISLADA. 
>Esta forma constste en realizar un proceso de 

fabncación automatizada especifico sm tener conextón 
alguna con procesos prevtos o subsecuentes. 

SOLUCIÓN INTEGRAL. 
>Esta solución adopta como filosofía de producCJon 

relacionar dos o más procesos de fabncación sobre un 
mismo elemento establecténdose un fiu¡o continuo de 
procesos subsecuentes. 

\1 <~ 1 ISIII<J<d Va:q""' \lam..c 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

7 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

SoluClon Integral 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

TIPOS OE PROCESOS DE FABRICACIÓN 
MANEJADOS POR LAS MÁQUINAS CNC. 
A) Cone en frío 

8) Barrenacton 
C) Marcado 

O) Cone térmico 

E) Soldadura 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

A) CORTE EN FRÍO. 
:;;.. Se aplica en dos formas 

• S1erra Cinta aplicado generalmen1e para perfiles menores 

• S1erra de d1sco aplicado a todo genero de perñles oeb1do a 
su gran ng1dez 

;.Grados de libertad gobernados: 
• Meo1da long1tudmal de la p1eza 

• El angula de cor1e. 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

) 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
B) BARRENACIÓN. 

>Existen dos procedimtentos para barrenactón 
• Punzonaao realizado v1a SIStemas hldrauilc:ls que se 

traducen en marzores velocidades ae producc1on, pero con 
hmltí!CIOnes en cuanto a tllametros y espesores 

• Taladrado· conststente en un trabaJO de Qesgaste mecanico __ _ 
pororoca pud1enoo atacar cualouter d1ametro y espesor 
requendo 

>Grados de libertad gobernados. 
• Coordenada longttudmal 

• Gramtl para cada barreno 

• Sensores de geometna para correcCIOn de pos!Ctonam1ento . 
• W ~~rlln•w"l f..:q""" \/"'"""-' 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

C) MARCADO. 
>Consiste en el troquelado para la 1denttficaclón de las 

p1ezas con re!ac1ón a su et1queta en el plano de 
monta¡e. 

:;..Grados de libertad gobernados: 
• Pos1cton de la marca 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

D) CORTE TERMICO. 
;Este proceso se logra a través de la utilización de robots 

que manejan antorchas alimentadas por OX1-acetileno que 
perm1ten despatinar, desmembrar. biselar y en general 
crear cualqUier forma hueca dentro de! elemento 

;o. Grados de libertad gobernados: 
• Mov1m1ento longlludinal de la barra 

• Mov1m1entos longltudma(. tranversal y elevac1on local del robot. 

• Giro vertiCal y hcnzantal del robot. 
• Sensores de geometria 

12 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

E) SOLDADURA. 
>En la actualidad no hay gran utilización de la técmca de 

CNC aplicada al proceso de soldadura para fabncac16n 
de estructura met.31ica. 

>La maxima automatización se cons1gue con maqumas 
de soldadura automatlcas para perfiles de tres placas. 
ya sean de secc1ón variable o constante 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

4) Montaje de estructuras metálicas. 
;... Puntos importantes a cons1derar para el montaje de 

estructuras metélicas: 
• Venficar el trazo de e¡es en obra. 

• Proporc1onar plano de ub!Cac1on de anclas y placas base 

• Realizar un estud1o de proced1m1ento ae monta¡e 

• Elaborar programa de montaJe 

• Venficar condtetones de segundad en la obra 

14 



AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO. 

;;... Montar una estructura mettllica con conexiones 
atornilladas es relativamente sencillo. s1 los planos de 
taller fueron bien hechos. 

:;. El control de calidad que hay que tener se reduce 
basicamente a lograr un correcto apnete de los 
tom1llos. 

1 'i 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

) 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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AVANCES EN ESTRUCTURAS. DE ACERO 

Conclusiones: 
>Cada vez los proyectos son mas complejos y el t1empo 

para llevarlo a cabo es más corto. 

>Sólo con procesos automattzados es posible ajustarse 
al ntmo d1nam1CO y a la preCISIÓn que ex1gen los 
proyectos actuales. 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 

AVANCES EN ESTRUCTURAS DE ACERO 
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ESTRUCTURACION DE EDIFICIOS 

PARA INICIAR UN PROYECTO 

• ANTEPROYECTO O PROYECTO ARQUITECTONICO. 

• ESTUDIO DE MECANICA DE SUELOS. 

• MATERIALES DISPONIBLES EN LA REGION. 

• CARACTERISTICAS GEOGRAFICAS (SOLICITACIONES 
ESPECIALES, SISMO, VIENTO). 

TIPO DE MATERIALES A USAR 

• ACERO 

• ACERO ESTRUCTURAL 
• ACERO DE ALTA RESISTENCIA 

• CONCRETO REFORZADO 

• CONCRETO REFORZADO NORMAL. 
• CONCRETO REFORZADO DE ALTA RESISTENCIA. 
• CONCRETO PRESFORZADO PRETENSADO. 

POSTENSADO. 

PARTE 1- 1 



DEPENDIENDO DEL ANTEPROYECTO O PROYECTO 
ARQUITECTONICO 

• SEP ARACION DE APOYOS. 

• SEPARACION DE TRABES PRINCIPALES. 

• SEPARACION DE COLUMNAS. 

• CLAROS. 

• ESPESORES A RESPETAR. 

• CARACTERISTICAS DE LA ESTRUCTURA 
• OCULTA 
• APARENTE 

• DATOS ESPECIALES DEL USARlO 
• CARGAS 
• usos 

• LIMITACIONES 
• REGLAMENTPOS ESPECIFICOS A EMPLEAR 

PARTLI-2 



CRITERIOS DE PREDIMENSIONAMIENTO 

• COLUMNAS 

• TRABES 

• LOSAS 

• CIMENTACIÓN 

• CONEXIONES 

• ANALISIS PRELIMINAR O DEFINITIVO 
• ANALISIS ELASTICO 
• ANALISIS PLASTICO 
• AN~ISIS (SISMICO) E~STOPLASTICO. 
• DISENO POR DESEMPENO 

PARTE 1· 3 



CRITERIOS GENERALES 

DATOS DE PARTIDA PROPUESTA DE ESTRUCTURACION MATERIALES ESP. Y REGLAMENTOS 

PROYECTO ARQ. PREDIMESIONAMIENTO CONCRETO O ACERO TIPO DE ESTRUC. 

USOS DE LA ESTRUC. ANÁLISIS Y DISEÑO PRELIM. ESBELTEZ CODIGOS LOCALES 

GEOTECNIA ANÁLISIS Y DISEÑO DEFINITIVO MONTAJE Y COSTRUC. USOS 

SISMICIDAD ESTRUCTURACION BASICA LIGEREZA 

APARIENCIA 

MANTENIMIENTO 

. ... 
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NOTAS GENERALES 
1.- CONCRETO f'c=250 kg/cm2 CLASE-1 (ESTRUCTURAL) 

2.- ACERO DE REFUERZO Fy=4200 kg/cm2. 

3.- ANTES DE PROCEDER A CONSTRUIR ESTA OBRA SE DEBERA VERIFICAR LA 

CONCORDANCIA DE LAS COTAS Y NIVELES DE ESTE PLANO CON LAS DE 

LOS PLANOS ARQUITECTONICOS CORRESPONDIENTES. 

4.- ESTE PLANO COMPLEMENTA AL PLANO No. 

NOTAS GENERALES DE ACERO 
1.- EL ACERO ESTRUCTURAL SERA TIPO A.S.T.M. A-36 CON f'y=2531 kg/cm2. 

2.- TODA LA SOLDADURA SERA AL ARCO ELECTRICO. 

3.- EN SOLDADURA MANUAL SE UTILIZARAN ELECTRODOS E-70xx. 

4.- LAS SOLDADURAS SE HARAN SIGUIENDO LAS NORMAS DE LA A.W.S. 
(SOCIEDAD AMERICANA DE SOLDADURA). 

5.- TODAS LAS SOLDADURAS SE HARAN POR OBREROS CALIFICADOS. 

6.- EN SOLDADURA AUTOMATICA SE EMPLEARA UNA COMBINACION DE ELECTRODO 
Y FUNDENTE QUE PRODUZCA UNA SOLDADURA DE RESISTENCIA IGUAL A LA 
OBTENIDA CON ELECTRODOS E-70xx. 

7.- ESTE PLANO NO ES DE FABRICACION SOLO SE MUESTRAN PERFILES Y 
CONEXIONES TIPO. 

8.- ANTES DE PROCEDER A CONSTRUIR ESTA OBRA SE DEBERA VERIFICAR LA 
CONCORDANCIA DE LAS COTAS Y NIVELES DE ESTE PLANO CON LAS DE LOS 
PLANOS ARQUITECTONICOS CORRESPONDIENTES. 

9.- EN TODAS LAS LOSAS Y TRABES CUYO CLARO SEA MAYOR DE 4.0 MTS. SE 
SE LES DARA UNA CONTRAFLECHA DE 1/400 DEL CLARO AL CENTRO DEL MISMO. 

10.- ESTE PLANO SE COMPLEMENTA CON EL PLANO No. 
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'¡ 
L 1 S T A D E M A T E 

EMBARQUE T A L L E R ( P/ 1 

No. DE No. DE 
DESCRIPCION LARGO ANCHO MARCA COLS. MARCA PZAS. 

P-1 1 11'.= 25.4 600 550 

K-4A 1 P-2 1 11'.~ 22.0 6100 200 

P-3 2 11'.= 8.00 6100 306 

P-13 2 P• 8.00 4884.6 306 

P-2A l 11'.= 22.0 3684.6 200 

P-11 l 11'.= 16.0 4884.6 200 

P-9 1 11'.= 22.0 3650.0 200 

P-12 1 11'.~ 16.0 3650.0 200 

P-5 4 11'.~ 16.0 306.0 164 

P-16 2 11'.= 13.0 306.0 164 

P-6 6 11'.= 19.0 446.0 204 

P-7 2 11'.= 19.0 453.0 204 

P-8 4 11'.= 16.0 453.0 204 

P-9A 24 11'.= ·16.0 100 51 

P-10A 16 11'.= 13.0 140 70 

P-1 lA 8 11'.= 13.0 200 102 

T-A 4 IR 306X66.9 500 

T-B 2 IR 306X44.5 500 

T-C 2 lR 306X66.9 500 

T-0 2 lR 306X44.5 500 

T-E 2 lR 306X32.8. 500 

TOTAL PARA 1 COLUMNA 
) 

P-1 1 11'.= 25.4 600 550 

K-46 2 P-2 l P= 22.0 6100 200 
p 3 2 11'.= 8.00 6100 306 

P-13 2 P= 8.00 4884.6 306 

P-2A 1 R'.= 22.0 3684.6 200 

P-1 1 1 R'.~ 16.0 4884.6 200 

P-9 1 R'.= 22.0 3650.0 200 

P-12 1 11'.= 16.0 3650.0 200 

P-5 4 R'.~ 16.0 306.0 164 

P-16 2 11'.= 13.0 306.0 164 

P-6 6 11'.= 19.0 446.0 204 

P-7 2 11'.= 19.0 453.0 204 
p 8 4 11'.= 16 o 453.0 204 

P-9A 24 11'.= 16.0 100 51 

P-10A 16 11'.= 13.0 140 70 

P-11A 8 Fl'.= 13.0 200 102 

T-A 4 lR 305X66.9 500 

T-B 2 lR 305X44.5 500 

T-C 2 lR 305X66.9 500 

T-01 1 lR 305X66.9 500 

T-02 1 lR 305X44.5 500 

T-El 1 lR 305X44.5 500 

T-E2 1 lR 305X32.8 500 

TOTAL PARA 1 COLUMNA 

TOTAL PARA 2 COLUMNAS 

) 

R 1 A L 

COLUMNA) 

PESO 
UNIT. 

199.39 

172.70 

62.8 
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125.6 

102.05 

102.05 

66.9 

44.5 

66 9 

66.9 

44.5 
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PESO TOTAL 
X PZA 
65.80 65 80 

210.69 210.69 

117.22 234.44 

93 77 187.55 

127.25 127.25 

122.58 122.58 

126.07 126.07 

91.69 91.69 

6.30 25.21 

5.12 10.24 
13.57 81 42 

13 78 27.57 

11.61 46.43 

0.64 15.38 

1.00 116.00 

2.08 116.64 

33.45 133.8 

22.25 44.5 

33.45 66.9 

22.25 44.5 

16.40 32.8 

TOTAL 1727.11 

65.80 65.80 

210.69 210.69 

117.22 234.44 

9.3.77 187 55 

127.25 127.25 

122.58 122.58 

126.07 126.07 

91.69 183.38 

6.30 25.21 

5.12 10.24 

13 57 81.42 

13 78 27.57 

11.61 46.42 

0.64 15.38 
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2.08 16.64 

33.45 13.3.8 
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TOTAL 1744.16 

TOTAL 3488.32 
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Estructuras de Acero 

EXPOSITOR: M. EN l. ISMAEL VÁZQUEZ MARTÍNEZ 
PALACIO DE MINERÍA 

JUNIO DEL 2003 
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~EMPLOS: 

Q LA TORRE DE PEMEX 

Q BASÍLICA DE GUADALUPE 

Q POLI FORUM DE LEÓN 

. Q PARAGUAS DE MUSEO DE ANTROPOLOGÍA 

) Q CÚPULA DE OAXTEPEC 

Q PALACIO DE LOS DEPORTES 

e) PLANTA DE LA VOLKSWAGEN, PUEBLA 

Q EDIFICIO LOTERÍA NACIONAL 

q METRO LINEA B. 

PUENTES ATIRANTADOS REFUERZOS Y 

,_) q PUENTES URBANOS CONTRA VENTEÚS. 
I'Ain 1:2-1 



CARACTER(STICAS PRINCIPALES 

VENTAIAS 

c::>SON LIGERAS 

c:>PERMITEN PREFABRICAR 

qlAS CONEXIONES SON SENCILLAS 

qTIENEN UN COMPORTAMIENTO MAS DÚCTIL 

qPERMITEN LIBERTAD DE FORMAS AL DISEÑADOR 

qNORMALMENTE NO INDUCEN FALLAS FRAGILES 

QBUEN COMPORTAMIENTO ANTE FUERZAS SISMICAS 

qALTA RESISTENCIA CON SECCIONES MENORES 

I::>ESTRUCTURAS MAS ESBELTAS, ETC. 

DESVENTAIAS 

~ALGUNOS DE LOS PERFILES Y PLACAS NO SON COMERCIALES EN MÉXICO. 

qREQUIERE MANO DE OBRA CON CIERTA ESPECIALIZACIÓN. 

qREQUIERE DE UN CONTROL DE CALIDAD Y LABORATORIO DE 

TESTIFICACION. 

QLA SUPERVISIÓN DEBE TENER MAYOR ESPECIALIZACIÓN. 

QREQUIERE PLANOS DE DETALLE PARA ERRORES. 

QEL TRANSPORTE Y MONTAJE LIMITAN LOS ELEMENTOS. 

QLAS FALLAS Y DEFECTOS NO SON FACILES DE DETECTAR. 

q COSTO RELATIVO MAYOR POR LA MANO DE OBRA TRADICIONAL, ETC 

P/\RTE 2-2 
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MATERIALES: 

ACEROS ESTRUCTURALES ASTM A-36 (Fy=2S30Kg/cm2) 

(para perfiles y placas) A-S72 Gr. SO (FY=3Sl S Kg/cm2) 

60 

65 

Y HASTA 70 (no común) 

PARA PERFILES FORMADOS EN FRÍO. Nom B-452 (Fy= 3500"") 

(de lámina) 

CONEXIONES 

SOLDADURAS E-60 A-36 

E-70 A-36 y Gr. SO (BAJO CONTENIDO DE H) 

E-80 

-90 VARILLA Gr.42 

(soldadura automática y soldadura manual) 

TORNILLOS: 

NORMALES A-307 

DE ALTA RESISTENCIA A-32S 

A-490 

REMACHES: YA NO SE USAN 

Nota: En estructuras existentes es común encontrar remaches y acero a-7. 

l'AR 1 L 2-:1 
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CRITERIOS DE ANÁLISIS 

ANÁLISIS ELÁSTICOS ( de rigideces o energéticos). EN USO. 

ANÁLISIS PlÁSTICOS (comportamiento por etapas). PAAA 

INVESTIGACIÓN, REVISIONES, O EMPLEADO EN ESTADOS 

UNIDOS. 

CRITERIOS DE DISEÑO 

METODOS ELÁSTICOS O DE ESFUERZOS ADMISIBLES- AISC Y 

AASHTO. 

Q MET~DOS PLÁSTICOS O DE RESISTENCIA ULTIMA= RCDF 

(DISENOS POR ESTADOS LIMITE DE FALLA) 

Q DISEÑOS POR ESTADOS LIMITE DE SERVICIO= RCDF 

(LIMITAN VIBRACIÓN, FLECHA, RESISTENCIA ANTE CORRO

SION, ETC). 

CODIGOS Y REGLAMENTOS APLICABLES 

Q RCDF.- NORMAS Y TÉCNICAS COMPLEMENTARIAS (8). 

q REGLAMENTOS LOCALES. (PARA VIENTO O SISMO). 

Q NORMAS CFE. ESTRUCTURAS ESPECIALES, TORRES DE TRANSMISIÓN, 

ETC. · 

q AISC (AMERICAN INSTITUTE OF STEEL CONSTRUCTION) 

Q AISI (PARA PERFILES DE LAMINA EN FRIO) q AASHTO 

I'ARTii 2-4 
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l CRITERIOS GENERALES DE ESTRUCTURACION 
DE EDIFICIOS 

) 

LOS CRITERIOS SON LOS MISMOS PARA CUALQUIER TIPO 
DE ESTRUCTURAS 

NO APARECEN EN LOS CODIGOS NI REGLAMENTOS ,MAS 
QUE EN COMENTARIOS MUY ESPECIFICOS 

DEPENDEN TOTALMENTE DEL CRITERIO DEL 
DISEÑADOR, Y A QUE PRÁCTICAMENTE CUALQUIER 
ESTRUCTURA ESTABLE PUEDE SER ANALIZADA Y 
DISEÑADA 

LOS ARQUITECTOS TIENEN NORMALMENTE A ROMPER 
ESTOS CRITERIOS 

SERA MUCHO MAS IMPORTANTE RESPETARLOS EN 
ZONAS SÍSMICAS, DE VIENTOS FUERTES Y DONDE SE 
TENGAN INCERTIDUMBRES CON RESPECTOS A LAS 
SOLICITA ClONES 

LOS ANÁLISIS POR COMPUTADORA REFLEJAN 
UNICAMENTE QUE LA ESTRUCTURA SEA ESTABLE Y 
ESTATICA, MAS NO QUE TENGA UN COMPORTAMIENTO 
ADECUADO. 

LA ESTRUCTURA PUEDE SER MUY DEFORMABLE O 
VIBRAR DEMASIADO A,lJN CUANDO ESTE 
CORRECTAMENTE ESTRUCTURADA. 

EN MUCHAS OCASIONES SERA CONVENIENTE Y 
_ _) NECESARIO MODIFICAR LOS CRITERIOS DEL 

ARQUITECTO 
PAR rE J-1 
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CRITERIOS GENERALES DE ESTRUCTURACION DE 
EDIFICIOS 

REGULARIDAD EN ALZADO 

REGULArumADENPLANTA 

NO CONCENTRAR MASA EN EL EXTREMO LIBRE, QUE 
NORMALMENTEESELEXTREMOSUPERIOR 

PISOS O DIAFRAGMAS SIN HUECOS 

NO PruMEROS PISOS DEBILES 

NO GRANDES CAMBIOS DE RIGIEZ O DE SECCION 

TRATAR DE FORMAR MARCOS O DAR CONTINUIDAD, 
DONDE SEA POSIBLE 

SIMETRÍA DE ELEMENTOS RIGIDOS , EN LO POSIBLE , 
TANTO EN PLANTA COMO EN ELEVACIÓN 

COLUMNAS 

COLUMNAS SEPARADAS DE 4 A 8 M 

SECCIONES Y O H 

RARA VEZ SECCIONES · EN CAJON O TUBO ( NO 
RECOMENDABLES ) 

CUIDAR LAS UNIONES O TRASLAPES 

NO EXCENTRICIDADES EN LAS CONEXIONES 

l't\1{ 11: 1-2 



-) CONEXIONES QUE RESISTAN MUCHO MAS QUE EL 
ELEMENTO 

) 

TRAMOS SIN EMPALMES LO MAS LARGOS POSIBLES 

NO MENOR RIGIDEZ QUE LA TRABE QUE CONECTAN 

TRABES 

SECCIONES CANAL, IR O T 

DONDE SEA POSIBLE SECCION COMPUESTA 

ATIESADORES CERCA DE LAS UNIONES O EN LOS PUNTOS 
DE CONEXIÓN 

PREFERENTEMENTE A TlESADORES POR AMOS LADOS 

NO MAYOR RIGIDEZ QUE LA COLUMNA A QUE SE 
CONECTAN 

AUNQUE NO SE DISEÑE SECCION COMPUESTA PONER 
CONECTORES . 

TRABES SECUNDARIAS CON CONEXIÓN SIMPLE 

DONDE SEA POSIBLE UNIR CON TORNILLOS 

FORMANDO MARCOS DONDE SEA POSIBLE CON 
CONEXIONES DE CONTINUIDAD 

DEL MISMO TIPO DE ACERO QUE LAS COLUMNAS; O DE 
UN FY MENOR., NO ES VALIDO TRABES Y GR. 50 Y COLS. 

_) FY A-36 

I'ARTI' 3·3 



DE SER POSIBLE NO EMPALMES 

TRABES SECUNDARIAS 

SEPARACIONES DE 2 A 4M 

SECCIONES CANAL IR O T 

SECCIONES ARMADURAS O JOIST 

SIEMPRE UNIR A UN ATIESADOR 

DONDESEAPOSlliLEPONERCONECTORES 

CUIDAR EMPALMES 

REVISAR CON CUIDADO FLECHA PREVIA AL COLADO 

NOTA 

CONSIDERAR CON CUIDADO LA ETAPA DE PLANOS DE 
FABRICACION 

l'i\\U 1: 3-·1 
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MONTANTE 

E-70XX O. 

CUERDA INFERIOR 

DETALLE 
CONEXION 

11_ e=l.O 

M-2 
D-2 

...... e ...... e 

e=l.O 

DETALLE 4 

2 

'::-:1'7'"-( E-70 XX o. 

DIAGONAL 

TIPO 

U") 

,..; 

CABLE TIPO COBRA 

AGROS. DE 
~=5/8" 

0=1/4" ALMA DE FIBRA 
ACERO DE ARADO MEJORADO 

CORTE C-C 

PARTE 5 
ANEXO 2-3 



Ll-2"x3/1 6" 

. •' / 

CF-4" CAL. 16 

Ll-2"x3/1 6" 

1 TORN. 0= 1 /2" 
A-307 

\)A DETALLE 

L-1 

4 

1 

o 1 

1 
-----1 

18 

1 

1 

1 
¡-----

2 TORN. 0= 1 /2" 
A-307 

3.5 3.5 

CS-2 

w 
CORTE A-A 

C. SUPERIOR 

1 

4 

CS-2 

L-1 

2 TORN. G'= 1 /2'' 
A-307 

l'i\1U 1: 5 
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4 ANCLAS DE 0=5/8" 

REDONDO LISO 

1 n 

•O 
1 
1 
1 
1 
'O lte=1.9 

.Hí===!==l==~ 

J C-1 

B~ 

30 

15 
1f. e=1.9 

2 TORN. DE 0=5/B 

4 ANCLAS DE 0=5/B 

COLUMNA C-1 

CORTE 8-B 

DETALLE 3 

4 ANCLAS DE 0=5/B" 

REDONDO LISO 

25 

ALTERNATIVA DE 

UNION DE ANCLAS 
l'i\RI'E5 
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COMENTARIOS GENERALES E INTERPRETACIÓN 

NORMAS TÉCNICAS COMPLEMENTARIAS PARA 
DISEÑO Y CONSTRUCCIÓN DE ESTRUCTURAS 
METALICAS 

1.1 ALCANCE 

SON PARA ACERO Y OTROS METALES 

ESTAS DISPOSICIONES SON PARA ESTRUCTURAS URBANAS. 
SON APLICABLES A EDIFICIOS PARA HABITACIÓN U OFICINAS. FABRICAS . 
BODEGAS. SALONES DE ESPECTÁCULOS. ETC. 
PARA ESTRUCTURAS ESPECIALES . COMO CUBIERTAS COLGANTES. O 
TANQUES ELEVADOS DEBEN COMPLEMENTARSE CON ESTUDIOS Y NORMAS 
ESPECIALES. 
PARA PUENTES DEBEN APLICARSE OTRAS NORMAS. 

BÁSICAMENTE SON PARA ACERO. AUNQUE EN LA SECCION 9 SE TRATAN 
MUY BREVEMENTE OTROS METALES. 

ACEROS MEXICANOS APLICABLES A ESTRUCTURAS DISEÑADAS DE 
ACUERDO CON ESTAS NORMAS 

ACERO ESTRUCTURAL 

B-254 ( ASTM A-36) 

B-99 ( ASTM A529 ) 

B-282 ( ASTM A242 ) 

B-284 ( ASTM A441 ) 

B-177 ( ASTM A53. GR. B) 

B-199 ( ASTM A 500 ) 

ACERO ESTRUCTURAL 

ACERO ESTRUCTURAL CON Fy = 2950 

ACERO ESTRUCTURAL DE BAJA 
ALEACION Y ALTA RESISTENCIA 

ACERO ESTRUCTURAL DE ALTA RESIST. 
Y BAJA ALEACIÓN AL MANGANESO
VANADIO. 

TUBOS DE ACERO CON O SIN COSTURA 

TUBOS DE ACERO AL CARBONO PARA 

Parte!- 1 



USOS ESTRUCTURALES. FORMADOS EN (-

A-572 GR. 50 
GR.60 
GR.70 

FRIO. CON O SIN COSTURA. DE SECC. 
CIRCULAR O DE OTRAS FORMAS. 

ACERO ESTRUCTURAL DE RECIENTE 
uso 

LA NOMENCLATURA B-XX O B-XXX B ESIGNA NORMAS ELABORADAS POR 
EL COMITÉ CONSULTIVO NACIONAL DE NORMALIZACION DE LA INDUSTRIA 
SIDERURGICA. OFICIALIZADAS POR LA DIRECCIÓN GENERAL DE NORMAS 
DE LA SECRETARIA DE COMERCIO Y FOMENTO INDUSTRIAL. ENTRE 
PARÉNTESIS SE HA INDICADO LA NORMA CORRESPONDIENTE DE LA 
SOCIEDAD AMERICANA DE ENSAYES Y MATERIALES ( ASTM ). 

A CONTINUACIÓN SE INDICAN LOS V AL ORES DE Fy Y Fu DE LOS ACEROS 
LISTADOS 

ACERO ESTRUCTURAL 

B-254 ( ASTM A-36) 

B-99 ( ASTM A529 ) 

B-282 ( ASTM A242) 

B-284 ( ASTM A441 ) 

B-177 ( ASTM A53. GR. B ) 

B-199 ( ASTM A 500) 

A572 GR. 50 
GR.60 
GR.70 

Fy 

2530 

2950 

2950 
'"''),., ~ 
J_J) 

3515 

28IO 
2950 
"~")'"' .. 
J_J) 

3515 
2460 

3235 

3515 
4100 
4900 

Fy ESFUERZO DE FLUENCIA EN kg/cm2 

Fu ESFUERZO DE RUPTURA A LA TENSIÓN EN kg/cm2 

Fu 

4080-5620 

4220-5975 

4430 
47IO 
4920 

4220 
4430 
47IO 
4920 
4220 

4360 

Parte!- 2 
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REMACHES 

ASTM A502 REMACHES PARA ACERO ESTRUCTURAL 

TORNILLOS 

ASTM A 307 SUJETADORES DE ACERO AL CARBONO CON ROSCA 
ESTANDAR EXTERIOR O INTERIOR. 

ASTM A325 TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA PARA 
CONEXIONES 

ENTRE ELEMENTOS DE ACERO ESTRUCTURAL. INCLU
YENDO TUERCAS Y ROLDANAS ENDURECIDAS. 

ASTM A490 TORNILLOS DE ACERO ALEADO IRA T ADO 
TÉRMICAMENTE PARA CONEXIONES 

ENTRE ELEMENTOS DE ACERO ESTRUCTURAL 

METALES DE APORTACIÓN Y FUNDENTES PARA SOLDADURA 

H-77 (AWS A5.1) ELECTRODOS DE ACERO AL CARBONO.RECUBIERTOS PARA 
SOLDADURA POR ARCO ELECTRICO 

H-86 (A WS 5.5 ) ELECTRODOS DE ACERO DE BAJA ALEACIÓN. RECUBIRTOS 
PARA SOLDADURA POR ARCO ELECTRICO. 

1.2 CRITERIOS DE DISEÑO 

DIMENSIONAMIENTO SEGÚN LOS ESTADOS LIMITES DE FALLA Y DE 
SERVICIO 

ESTADOS LIMITE DE FALLA :LA RESISTENCIA DEBE SER MAYOR QUE LA 
ACCION 

ACCION : FUERZA AXIAL 
MOMENTO 
CORTANTE 
TORSIÓN 

LAS FUERZAS SE MULTIPLICARAN POR UN FACTOR DE CARGA 

LAS RESISTENCIAS SE MULTIPLICARAN POR UN FACTOR DE RESISTENCIA 

SI LOS EFECTOS GEOMÉTRICOS INFLUYEN EN EFECTOS DE SEGUNDO ORDEN 
EN ESE CASO LOS ANÁLISIS SE REALIZARAN CON LAS CARGAS 
F ACTORIZADAS 
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LAS RESPUESTAS DE LA ESTRUCTURA SE LIMITARAN A VALORES 
SA TISF ACTOR! OS (FLECHAS, VIBRACIÓN ) 

EL ART 195 DEL REGLAMENTO PERMITE EL EMPLEO DE CRITERIOS DE 
DISEÑO DIFERENTES DE LOS ESPECIFICADOS EN LAS NORMAS SI SE 
JUSTIFICA, A SATISFACCIÓN DEL GOBIERNO DEL DISTRITO FEDERAL, QUE 
LOS PROCEDIMIENTOS DE DISEÑO EMPLEADOS DAN LUGAR A NIVELES DE 
SEGURlDAD NO MENORES QUE LOS QUE SE OBTIENEN CON LAS NORMAS 
TÉCNICAS. 

1.3TIPOS DE ESTRUCTURAS Y METODOS DE ANÁLISIS 

TODA CONSTRUCCIÓN CONTARA CON UNA ESTRUCTURA QUE LE PERMITA 
RESISTIR CARGAS VERTICALES Y COMBINACIÓN DE ESTAS CON FUERZAS 
HORIZONTALES 

PARA EFECTOS DE ESTE REGLAMENTO SE DEFINEN DOS TIPOS DE 
ESTRUCTURAS. EN ELLAS DEBERA PRESTARSE ESPECIAL CUIDADO 
DURANTE SU EJECUCIÓN Y EN LAS CONEXIONES 

ESTRUCTURAS TIPO l. MARCOS RJG!DOS O ESTRUCTURAS CONTINUAS. 

SUS CONEXIONES SON RJG!DAS. 
LAS ROTACIONES RELATIVAS ENTRE SUS ELEMENTOS ESTAN 
RESTRINGIDAS. 
LOS ANÁLISIS SE BASAN EN QUE LOS ANGULOS ENTRE ELEMENTOS NO 
CAMBIAN AL DEFORMARSE LA ESTRUCTURA. 
LAS CONEXIONES DEBEN TRASMITIR AL MENOS 1.25 VECES LA CAPACIDAD 
DE MOMENTO DEL ELEMENTO. 
SUCEDERA LO MISMO CON LAS FUERZAS CORTANTES.( 1.25 VECES) 
SE DEBERA CUMPLIR CON 5.8 ( CONEXIONES RIGIDAS ENTRE VIGAS Y 
COLUMNAS) 

ESTRUCTURAS TIPO 2 : AQUELLAS CUYAS CONEXIONES PERMITEN 
GIROS RELATIVOS ENTRE SUS ELEMENTOS. 

SON CAPACES DE TRASMITIR FUERZAS NORMALES Y CORTANTES, AS! 
COMO MOMENTOS PERO NO MAYO RES AL 20 % DE LO QUE PUEDEN 
TRASMITIR SUS ELEMENTOS 

LAS ESTRUCTURAS TIPO l SE PUEDEN ANALIZAR CON METODOS 
ELÁSTICOS O PLÁSTICOS. 
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LAS ESTRUCTURAS TIPO DOS SOLO DEBEN ANALIZARSE CON METODOS 
ELÁSTICOS. 

SE PODRAN EMPLEAR METODOS PLÁSTICOS CUANDO : 

A.- EL Fy NO ES MAYOR QUE EL 80% DEL Fu 

B.-LA CURVA ESF.-DEF DEL ACERO PRESENTA CARACTERÍSTICAS QUE 
PERMITEN LA REDISTRIBUCION DE MOMENTOS REQUERIDA PARA LA 
FORMACIÓN DEL MECANISMO DE COLAPSO.Para ello debe tener una zona de 
cedencia , de deformación creciente bajo esf. constante. corrrespondiente a un alargamiento 
no menor del 1 % , seguida de una zona de endurecimiento por deformación. y el 
alargamiento a la ruptura no debe ser menor del 20 %. 

C.- LAS RELACIONES ANCHO GRUESO DE LOS ELEMENTOS PLANOS QUE 
COMPONEN LOS PERFILES DEBEN SER TIPO l. 
SECCIONES TIPO 1.- SECCIONES PARA DISEÑO PLASTICO. PUEDEN 
ALCANZAR EL MOMENTO PLASTICO Y CONSERVARLO DURANTE LAS 
ROTACIONES NECESARIAS PARA LA REDISTRIBUCION DE MOMENTOS ( ART 
2.3.1 ) 

D. LOS MIEMBROS ESTAN CONTRAVENTEADOS LATERALMENTE SEGÚN 
3.3.2.1 (MIEMBROS EN LOS QUE EL PANDEO LATERAL NO ES CRITICO. POR 
EJEMPLO CUANDO EL SISTEMA DE PISO PROPORCIONA SOPORTE 
CONTINUO.) 

E- SE COLOCAN ATIEZADORES DOBLES EN LOS MIEMBROS DONDE PUEDEN 
PRESENTARSE LAS ARTICULACIONMES PLASTICAS. 

F.- NINGUNO DE LOS MIEMBROS DE LA ESTRUCTURA QUE INTERVIENEN EN 
L.A FORMACION DEL MECANISMO DE COLAPSO EST AN SOMETIDOS A 
CARGAS DE FATIGA, IMPACTO, CAMBIOS BRUSCOS DE TEMPARATURA, ETC 

EN ESTRUCTURAS TIPO 1 ANALIZADAS ELÁSTICAMENTE SE PERMITE 
REDISTRIBUIR LOS MOMENTOS OBTENIDOS DEL ANÁLISIS. SATISFACIENDO 
LAS CONDICIONES DE EQUILIBRO DE FUERZAS Y MOMENTOS EN VIGAS. 
NUDOS Y ENTREPISOS. SIEMPRE QUE NUNCA SE REDUZCAN LO MOMENTOS 
MAS DEL 30% EN VIGAS TIPO 1 Y 2. NI EN MAS DEL 15% EN VIGAS TIPO 3 Y 
EN COLUMNAS TIPOS 1 ,2 Y 3. 
****MAS ADELANTE DETALLAREMOS ESTE TIPO DE VIGAS.**** 

No se permite ninguna redistribucion en vigas o columnas tipo 4 

LAS ESTRUCTURAS TIPO 2 PUEDEN USARSE EN ELEMENTOS SECUNDARIOS , 
Y SE ACEPTAN EN MARCOS PRINCIPALES SI SE UTILIZAN .MUROS, 
CONTRA VENTEO S O MARCOS RIGIDOS. EN COMBINACIÓN DE ELLOS Y CON 
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LOSAS Y DIAFRAGMAS QUE PROPORCIONEN UNA RIGIDEZ LATERAL 
ADECUADA PARA RESISTIR FUERZAS HORIZONTALES. 

MIENTRA.S LO ANTERIOR ES VALIDO PARA EL RCDF. EL AISC RECONOCE 

TIPO 1 : MARCO RIGIDO O ESTRUCTURA CONTINUA. 

TIPO 2 : CONSTRUCCIÓN LIBREMENTE APOYADA. NO HA Y RESTRICCIÓN A 
LAS ROTACIONES EN LOS EXTREMOS DE LAS VIGAS . LOS EXTREMOS DE 
LAS VIGAS ESTAN CONECTADOS DE MANERA QUE SOLO SE TRASMITEN 
CORTANTES. Y PUEDEN GIRAR LIBREMENTE. 

TIPO 3: ESTRUCTURAS SEMI-RIGIDAS (RESTRINGIDAS PARCIALMENTE). SE 
SUPONE QUE LAS CONEXIONES DE LAS VIGAS POSEEN UNA CAPACIDAD DE 
TRASMISIÓN DE MOMENTO CONOCIDA Y CONFIABLE. COMPRENDIDA ENTRE 
LA RIGIDEZ TIPO 1 Y LA FLEXIBILIDAD TIPO 2. 

EL AISC PARA LRFD ( FACTORES DE CARGA ) LIMITA LOS TIPOS DE 
CONSTRUCCIÓN A DOS : 

TIPO FR ( FULL Y RESTRAINED ) O SEA TIPO l. 

TIPO PR ( PARTIALL Y RESTRAINED) O SEA TIPO 2 Y 3. 

PARA UTILIZAR LA CONSTRUCCIÓN TIPO PR DEBE CONTARSE CON 
METO DOS QUE PERMITAN PREDECIR CON PRECISION ADECUADA LOS 
MOMENTOS TRASMITIDOS POR LAS CONEXIONES. 

EN VISTA DE LAS DIFICULTADES EXISTENTES PARA DEFINIR LAS 
CARACTERÍSTICAS DE RESISTENCIA Y CAPACIDAD DE ROTACIÓN DE LAS 
CONEXIONES SEMIRIGIDAS. Y DE QUE NO SE CUENTA CON INFORMACION 
QUE PERMITA ASEGURAR QUE LAS DEFORMACIONES INELÁSTICAS 
LOCALIZADAS QUE SE PRESENTARÍAN DURANTE TEMBLORES DE TIERRA. SI 
SE UTILIZACEN PARA RESISTIR SUS EFECTOS . POR LO ANTERIOR EN LAS 
NORMAS TÉCNICAS SE LIMITA A DOS LOS TIPOS DE CONSTRUCCIÓN .. LAS 
TIPO l. QUE SE ANALIZAN COMO Si LOS ANGULOS QUE CONCURREN EN 
CADA NUDO NO SE ALTERAN . Y LAS TIPO. QUE SE ANALIZAN Y DISEÑAN 
COMO SI LAS VIGAS ESTUVIERA.N ARTICULADAS EN LAS COLUMNAS. 

LAS ESTRUCTURAS TIPO 1 PUEDEN UTILIZARSE SIN NINGUNA RESTRICCIÓN • 
EN CAMBIO LAS TIPO 2 SE LIMITAN A ELEMENTOS QUE SOPORTES CARGAS 
VERTICALES. YA SEA PORQUE SE TRATE DE VIGAS SECUNDARIAS O 
PORQUE LAS FUERZAS HORIZONTALES SON RESISTIDAS POR OTROS 
SISTEMAS ESTRUCTURALES. 

2.- PROPIEDADES GEOMÉTRICAS 
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2.1 AREAS DE SECCIONES TRANSVERSALES 

2.1.1 GENERALIDADES. 

EL AREA TOTAL ES EL AREA COMPLETA DE SU SECCION TRANSVERSAL 

EL AREA NETA ES LA QUE SE OBTIENE MENOS DEDUCCIONES 
ESPECIFICADAS. 

El AREA TOTAL ES EL ANCHO POR EL ESPESOR DEL ELEMENTO. 

2.1.2 AREA NETA 

SE OBTIENE SUMANDO LOS PRODUCTOS DE SU GRUESO ( ESPESOR) POR SUS 
ANCHOS. 

A) PARA EL CALCULO DEL AREA NETA POR TENSIÓN SE TOMARA EL 
ANCHO DEL AGRO. 1.5 .MM MAYOR QUE EL ANCHO NOMINAL.. Para el 
area neta en cortante se tomaran los anchos nominales. 

B) CUANDO HA Y VARIOS AGUJEROS EN UNA NORMAL AL EJE DE LA 
PIEZA EL ANCHO NETO SE OBTIENE RESTANDO LOS ANCHOS DE LOS 
A GROS. 

C) CUANDO LOS AGROS ESTAN DISPUESTOS EN UNA LINEA DIAG. O EN 
ZIG-ZAG SE DEBEN ESTUDIAR LAS TRAYECTORIAS POSIBLES DE 
FALLA PARA DETERMINAR LA QUE DE EL ANCHO NETO MENOR .. EL 
ANCHO NETO DE CADA TRAYECTORIA SE OBTIENE RESTANDO DEL 
ANCHO TOTAL LA SUMA DE LOS ANCHOS DE TODOS LOS A GROS Y 
SUMANDO LA CANTIDAD S2/4G, EN DONDE S ES EL PASO Y G EL 
GRAMIL TRANSVERSAL. 

EL ANCHO TOTAL DE ANGULOS SE TOMA IGUAL AL ANCHO TOTAL DE LAS 
ALAS MENOS EL GRUESO. 

AL DETERMINAR EL AREA NETA A TRA VES DE SOLDADURA DE T APON O DE 
RANURA NO DEBE TOMARSE EN CUENTA EL METAL DE APORTACION. 

2.1.3 AREA NETA EFECTIVA 

CUANDO LA CARGA SE TRASMITE DIRECTAMENTE A CADA UNA DE LAS 
_) PARTES QUE COMPONEN LA SECCION TRANSVERSAL DEL MIEMBRO POR 
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MEDIO DE REMACHES O DE TORNILLOS EL AREA EFECTIVA Ae ES IGUAL AL 
AREA NETA An. 

CUANDO LA CARGA SE TRASMITE POR MEDIO DE TORNILLOS O REMACHES 
COLOCADOS EN ALGUNAS DE LAS PARTES QUE COMPONEN LA SECCION 
PERO NO EN TODAS EL AREA NETA EFECTIVA ES IGUAL A 

Ae: U At 

An ES EL AREA NETA Y U ES UN COEFICIENTE DE REDUCCIÓN DE AREA. 

CUANDO LA CARGA SE TRASMITE POR MEDIO DE SOLDADURAS 
COLOCADAS EN ALGUNAS PARTES QUE COMPONEN LA SECCION. PERO NO 
EN TODAS EL AREA NETA EFECTIVA ES IGUAL A 

Ae =U A t 

AtES EL AREA TOTAL Y U ES UN COEF DE REDUCCIÓN DE AREA. 

LOS VALORES DE U SE INDICAN A CONTINUACIÓN 

A) SECCIONES LAMINADAS O SOLDADAS 1 OH CON PATINES DE ANCHO 
NO MENOR QUE 2/3 DEL PERALTE Y TES ESTRUCTURALES OBTENIDAS 
DE ELLAS. O FORMADAS POR DOS PLACAS SOLDADAS. CONECTADAS 
POR LOS PATINES CUANDO LA CONEXIÓN ES ATORNILLADA O 
REMACHADA , DEBE HABER TRES O MAS CONECTORES POR LINEA EN 
LA DIRECCIÓN DE LOS ESFUERZOS. U= 0.90. 

B) SECCIONES LAMINADAS O SOLDADAS I OH QUE NO CUMPLEN CON LO 
ANTERIOR, TES ESTRUCTURALES OBTENIDAS DE ELLAS . FORMADAS 
POR PLACAS SOLDADAS ENTRE SI. Y TODAS LAS SECCIONES 
RESTANTES , INCLUIDAS LAS FORMADAS POR V ARIAS PLACAS. 
CUANDO LA CONEXION ES ATORNILLADA O REMACHADA Y ESTA 
TIENE TRES O MAS CONECTORES PÓR LINEA EN LA DIRECCIÓN DE LOS 
ESFUERZOS. U = 0.85. 

C) TODOS LO MIEMBROS CON CONEXIONES REMACHADAS O 
ATORNILLADAS QUE TENGAN SOLO DOS CONECTORES POR LINEA EN 
LA DIRECCIÓN DE LOS ESFUERZOS. U= 0.75. 

D) ELEMENTOS PLANOS CONECTADOS A LO LARGO DE SUS BORDES 
LONGITUDINALES POR MEDIO DE SOLDADURAS DE FILETE O DE 
PENETRACIÓN, CUANDO LA SEPARACIÓN ENTRE LAS SOLDADURAS 
EXCEDA DE 20 CM. U = O. 70. 

CUANDO LA CARGA SE TRASMITE A TRA VES DE SOLDADURAS 
TRANSVERSALES COLOCADAS EN ALGUNAS DE LAS PARTES QUE 
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COMPONEN LA SECCION, PERO NO EN TODAS. EL AREA NETA EFECTIVA DE 
SECCIONES Y. H O TE ES IGUAL AL AREA DE LOS ELEMENTOS CONECTADOS 
DIRECTAMENTE. 

2.1.4 PLACAS DE UNION 

EN EL DISEÑO DE PLACAS QUE FORMAN PARTE DE JUNTAS REMACHADAS O 
ATORNILLADAS SOMETIDAS A TENSIÓN. TALES COMO PLACAS LATERALES 
EN JUNTAS A TOPE Y PLACAS DE NUDO EN ARMADURAS. SE UTILIZARA EL 
AREA NETA CALCULADA EN 2.1.2 , PERO ESA AREA NETA NO SE TOMARA 
MAYOR QUE EL 85 % DEL AREA TOTAL. 

2.2 ESTABILIDAD Y RELACIONES DE ESBELTEZ 

REQUISITOS DE CARÁCTER GENERAL PARA ASEGURAR LA ESTABILIDAD 
DE LA ESTRUCTURA EN CONJUNTO Y LA DE CADA UNO DE SUS 
ELEMENTOS. 

EN UN DISEÑO ADECUADO DEBE TOMARSE EN CUENTA LA POSIBLE FALLA 
POR INESTABILIDAD DE CADA ELEMENTO . O EL COLAPSO DEL CONJUNTO. 

LOS ESTADOS LIMITE POR INESTABILIDAD SON LOS MAS IMPORTANTES 
PARA ESTRUCTURA.S DE ACERO. 

LAMA YOR PARTE DE LOS ARTICULOS DE LAS NORMAS SE REFIEREN A LA 
ESTABILIDAD. CONSIDERADOS EN FORMA INDIVIDUAL COMO RELACIONES 
DE ESBELTEZ , O COMO FENÓMENOS DE PANDEO LOCAL DE LOS 
ELEMENTOS PLANOS QUE COMPONEN A LOS PERFILES. 

FORMA DE FALLA DE UN MARCO RIGIDO.- PUEDE SER PARCIAL O DE 
CONJUNTO. 

LAS FALLAS PARCIALES SE PRESENTAN CUANDO SE AGOTA LA 
RESISTENCIA DE ALGUNO O ALGUNOS DE LOS ELEMENTOS QUE FORMAN AL 
MARCO. SEA POR INESTABILIDAD . FORMACIÓN DE UN MECANISMO POR 
ARTICULACIONES PLASTICAS. POR FRACTURAS O DEFORMACIONES 
LOCALES EXCESIVAS. O POR CORTANTE. 

UNA FALLA PARCIAL . SOBRE TODO SI ES DE COLUMNA PUEDE TENER 
CONSECUENCIAS GRAVES . SIN EMBARGO NO SUELE CAUSAR EL COLAPSO 
DE LA ESTRUCTURA. PUES ENJ LOS MARCOS RIGIDOS DE ALTO GRADO DE 
HIPERESTA TICIDAD HA Y VARIAS TRAYECTORIAS POSIBLES DE TRASMISIÓN 
DE LAS CARGAS, DE MANERA QUE SI UN MIEMBRO DEJA DE TRABAJAR SE 
PRODUCE UN REACOMODO QUE LLEVA LAS CARGAS QUE LE 
CORRESPONDIAN A LOS ELEMENTOS CERCANOS .. 
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EL DISEÑO DE MARCOS RJGIDOS SIGUIENDO MÉTODOS CONVENCIONALES 
SE BASA EN EVITAR FALLAS PARCIALES. BAJO LA SUPOSICIÓN.QUE NO SE 
CUMPLE SIEMPRE. DE QUE SE TIENE UNA ESTRUCTURA CON UNA 
SEGURIDAD ADECUADA , SI CADA UNO DE LOS ELEMENTOS QUE LA 
COMPONEN FUE DISEÑADO CON ESA MISMA SEGURJDAD ADECUADA . 
DESPUÉS DE HACER EL ANÁLISIS DEL SISTEMA COMPLETO . SE DIVIDE EN 
SUBSISTEMAS, CON LOS QUE SE OBTIENEN ELEMENTOS MEC. EN LOS 
MIEMBROS , Y ESTOS SE DIMENSIONAN UNO POR UNO . PRESTANDO POCA 
ATENCIÓN AL TRABAJO DE CONJUNTO. 

LAS FALLAS DE CONJUNTO PUEDEN SER POR PANDEO O POR 
INESTABILIDAD. 

2.2.1 RELACIONES DE ESBELTEZ 
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CA29 APLICACIONES DE 
NORMAS Y ESPECIFICACIONES 

DE USO EN MÉXICO PARA EL 
DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE 

ACERO 

Del 23 de junio al4 de julio del 2003 

Tema 

Construcción de Edificios Altos de Acero 

EXPOSITOR: ING. CESAR URRUTIA SÁNCHEZ 
PALACIO DE MINERÍA 

JUNIO DEL 2003 
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Construcción de Edificios Altos de Acero 
' 

lng. César Urrutia Sánchez 
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W//s//uyendo Ed\\\\.\~~ ~' 
Aspectos rele~al\\~ 

• lng. Cesar Urrut1a Sánchez 

CONSTRUYENDO EDIFICIOS ALTOS 

¿OU¡;_ ES UN EDIFICIO ALTO? 

¿QUE MATERIAL ELEGIR? 
c.POROUE ACERO 0 CONCRETO? 

MATERIALES ESPECIALES 

FACTORES ESPECIALES A CONSIDERAR EN LA 
ESTRUCTURACION 

ESTRUCTURACION OPTIMA 

CONSTRUYENDO EDIFICIOS ALTOS 

· C••ll&l ~•wn o n~c..-•n 
" S•1mo 

P11<101 ae \Utt 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesiopai • .S.G . 
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Ú#s//uyendo Ed\\\c:.\~~~' 
Aspectos relevan\~ 

CONSTRUYENDO EDIFICIOS AL TOS 

IMPORTANCIA DE LOS PLANOS DE TALLER Y 
CONSTRUCTIVOS 

ASPECTOS RELEVANTES EN LA CONSTRUCCION Y 
SUPERVISION 

' lOI OIATUII.UII 

'IIONJAJI 
• IDUIAOU"" 
·T-liM 
'llfloi.O(;M(I 

• CONTIIOI.OilCiloi..ICUI.P 
"IISTlM.U Olll'laOS 
' ~IIOUCCIOOIDllAUnUCH,IIU• 

GENERALIDADES 
¿QUE ES UN EDIFICIO ALTO? 

~-M 
- u.,.._ 01 ta oegocn y Ot ~·-..,, .. -M conoln.oya 

un o<lllooo u-~· out """'e&-'• t101 '""""' 01 ~~ 01 ~· oeonu 
COI>Ilii>CIC>O'lll .... ~l M~II>IIU ----lO 

5u<gen • 

o.~,.oeoa ot · 

~-· .... -·--•-•••o-. 
'~-IU 

Uo'l-... -.--.. ~-

t0U[ MATERIAL [lEOIIU 
tPQaOUE '-CERO O CONCRf. 107 

Poo,ulo .--ecw.co 
TopO<II ....... 

liltQ-.IIIolK-I•~a 

fllf\IC\UJII lll COr>c: .. IO 

"-•CO<ICro .... 
COI'Ctl\00 01 JftoJT IU ·--·~ 1 ~ ~O 100 "041" 1 

Con ambo• m-t.na~• 
Eool--

' 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profe;oioniii\rSJE: · 
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W#s//uyendo Eñ"\t\~~~' 
Aspectos rele~ant~ 

Aa""'u o, ~""lltUCOOn 
"9e'IU 

•-w 

Ouven11111. 

,,.._,.c.on o., matw&l 
w-a•o~><ac~a 

"'--"' "'"' a•~•-. Prc,.coDn conua 11 1""'90 

MATERIALES ESPECIALES 

En e~;tfiClol d.e lt;er'O u c;g.mun emplur 101 loguoenlll '""" 
Atlro A-9~2 

ACEAOI< 512 c:.A.0.0050 
GRADO ro 
GJilNJC /OUC 

Para tu c.onhiOIIel U tmplllll IO/nrJI01 Otl IIIIIUIIIII\CII A·J2~ 0 
.... 49(1 

Para IU tDidaour11 u empl .. n eiiCiroOOI E-60 E-70 E-80 tiC 
E• corn"n el empleo Oe alununoo utru<;lural tn llthl~l y Cllilal 
\emplaóO 

Para los sol .. mll o;k p .. o u comun el uso Otlam~l \tpO Cllell 101><1 
1111 QYI u <.:uel.o un hrme Ot cone<eto 11\Ndurll 

-Cuanoo la mayor pene 01 11 1111\K!ullll d.e ac:ero normnrurnlt 
argunol dtloo 01\allll como Ion IJUOIIIII eu001, f~~mu, etc. u 
relutiYin ton conttelo Ull\ltlural nonnal 

Construcción con concreto 

Venla¡u 

Mano ae oora no e~llhcada 

Proveaoru n.atronale$ 
No reot.ut/111 piOII!Won contra luego 

Otra$ 

Desventajas. 

Mayor peso 

Eso erar a \os hempos delragu.ado 
C•mentaCIQf\eS rnu costosn 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profe~ion¡¡b&.¡C 
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W//s//uyendo Ed\\\~\~~~' 
Aspectos relevan\~ 

Hueco en SIStema 
08 piSO 

eSINcturaclo 
con lam"'a 11po 
10sacero 

• Factores especiales a constderar 

en la estructuración 

• ESTRUCTURACIÓN OPTIMA 

-¿ 
? -

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesio!Jii]_S,C. 
- ' ~ .. 
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URsl/uyendo E~"\t\~~~' 
Aspectos rele~an\~ 

Existe ? -
Implica· un d1seflo por evaluación del 
comportamiento, d1seño por desempeño. 

Implica la economia para el servicio que se 
espera de la estructura, IY.oa ""' 1 

S..empn v WIIIIOCI Uti bo•n óolella41 

Implica el costo y grado del mantemmiento 
que tendrá el edifiCIO, 

Factores especiales a considerar en el anallsls 

· CI'1JU 11lvu o upo~coatu 

Convenoooates segun el RCOF ¡nab•taoonalu ot1011as} 

RCDF 

cargas "'"as e~c.apc.tonates, 
SLIIOS d.e reun1on 

pas,uos 
sat.oas 
escateras o areas ae emergel'lCia 

......... ._. ........... _ ........... . 

SISMO 

VIENTO 

TIPO DE SUELO 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profe.siorfi'al;t.S..c-
. 1 . 
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U/?SI/II)'endo Eu\\\t.\~~ ~' 
Aspectos rele~al'l\~ 

Sismo 

Tipo de zona sism1ca podremos estructuras mas 
audaces o complicadas 

Anahzar y diseñar 

RCDF y sus normas técnicaS complementanas 

Reglamentos altemat•vos o extranJeros como el 
UBC. 

Viento 

Normas T écn1cas y en los Manuales de la 
CFE 

Casos espectales 

T1po de suelo 

Determma 
-El.. TIPO DE CIMENTACION 

T1po de comportamiento ante SISmo 

Influye 
• T1po de eslructural 

L1gera o duchl 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesionül\rtil.lG . 
. 1 • 
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W//SII'IIj'endo E~\\\~,~~~' 
Aspectos relevan\~ 

PROYECTO ESTRUCTURAL DEFINITIVO 

Manwoln 

"''~""-"'" 
ltlllllae><>nl• 

c..:......,u , a• '"""~uao.oo• 

Se m~;~d¡f"• con 
ConeCOCinU fSVISIOt\11 , ~e\M'IU , OOIU de b1~cpor1 y 
upecd!C.IIQOIIU emlfiJIIllll 

No ex1st1rá un proyecto definitivo final 
sino hasta que se culmme la obra 

Director responsable de obra. 
corresponsable en seguridad estructural 
contratistas será fundamental. Más en 
este caso. 

PROCESO CONSTRUCTIVO Y ESPECIFICACIONES 

ORO. 
EL ese 

- ELCONSTRIUCTOFI 

~ €LPAO'r'ECTISTA 11111 tCO"'CU<CONOICIONES 
ESPECIALES OUE DEBA CUMPLIR 11 oOra In c.Gniii\KCIIIn 

CONOICIQONES TALES COI.IO COI.OC.o.A M,t.S OE CIERTA 
CARGAS PER!.IITID" MIENTRAS NO SE HAlAN COLOCADO 
CONTRAVENTEOS O MUROS DE RIGIDEZ 

Instituto Mexicano de Tecnologia, Desarrollo y Actualización Profesionall,~~ . . 
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· W.t?sl/uyendo Eñ\\\~\~~~' 
Aspedos rele~al\\~ 

Estas cond•ccones deber ser dadas por el proyecttsta 
y eh su caso avaladas o constderadas por el DRO y 
el CSE 

No permitir que ta estructura contlnue su avance en 
lorma no scmétnca ya sea en planta o en etevaoon 

Perm1t1r o no et cotado de losas que actuaran como 
dcalragmas rig1dos antes de que el edcllco alcance 
oena altura. etc 

PROCESO CONSTRUCTIVO Y 
ESPECIFICACIONES 

P111 11\Nt;L"fU rr1vf UPitONIIU (;Onlodlfi(>Orlll dlbeflll lef 
di<IU poiiiGIIIo 

El proeeso eons~rueuvo l)utdtl dehlllflt en pl11'101 O In 
III)IC.IIGICIOIIII 

En 11gunn OC..itoneala C:Onll'lillll ondourl '"' lltrU\1(>01111 en C.UII'I\0 
11 l(li.UPO 11 longolud y 11m11'10 01 101 elemento• poi >n00\.11, el 
numero y v1e1 de eon••oonu q111 pueoe rnllnr en un 1 m•liTIO 
loempo ele latlorn (IUI der;,eran IO<T\IIIf rn C.UIIIII pita dlhn" 11 

• j)fCKJOIO C:OIIIIntiiVO 

PROCESO CONSTRUCHIJO Y ESPECIFICACIONES 

lU IIPIC.OIUC:IOMII 1t11n 11 documento oi.COII Y tOnlrle'lwll Q ... 

oi)I•Qilfln a 11 eonuiiUII ~ 11u p1nn 1 tumplol '" w•nro 1 11 tllodiO 
dot 101 111menlo1 m111n1111 y Pfotldomoln\0 4wl le P"O'f'IC\IUI 
¡ulQUI <11 l'fUOI<I IIPitlll . lo 1n11nor 1 .. 1 vlloOO tn IQI I•Q .... nlu 
U.IOI 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesio~IG 
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Ú//SI/tl)'endo Ed\\\\.\~~ ~' 
Aspectos rele~al"l\~:. 

s, dara11 a con~r flll\10 con 101 planos 011 proyaeto para q,.. no 
.. 11\al\ ~CU,I O ln!I"PIILICIOIIII lmOtQun IOrpi"IIU 0 COUI QUI 

01!11111 qu1011 1 cntiiiO di 101 plrtJgp&flLU 

Sotmpra r.aora cous que lona\menll no uran uu.olec:~<las o 
IIP.C~I~dn y QUI llnllrlll out dtCIÓII' dt manur c:on¡unUI 
proyectoilll GOIIIII.UILII II,IPINIIOIIS, ORO y CSE 

PLANOS DE TALLER 

lOI pl&l\01 01 lillltr 1011 el OOo,mt/110 QUI 1~1)01'1 lil CCII\\I'&U\1 111 
IIU\ICIUIII 08 COIItr-'0 O dt UINtlulll mttaloeal 

Loa ~anos oe Olllllilll poeu por P>lll y PlK.I pOI pla~ o:.ao.a 
elemtnlos oe ra tilf\lCWII .nduytnoo a;ureros lorn~roa y anldadurn 

Los pli<H>S oa 11111< uran un ooeumtnlo au~~••• 01! c.ooro y 
cuanhl,o:.ae~on para t!llupervoiOr 

IMPORTANCIA OE. LOS PLANOS DE TALL.ER Y CONSTRUCTIVOS 

Dan la paula ae .. , prc>yttlo UlniCiuraj Doen lnltlldodcl . tlotll 
Gelallaao y corrtctamentl t¡to;utaOo 

lmpl~ Ul ll'lltfltOOII CltiCO<IVIU\Io ~ 11 DJOYf,(\llllo y •t _...,,&01' , 
to ""' "Guna.. •n 1llol,.. O• ~~ y~ ,...,...~o diO oroy-

Et ¡~.,nto ..,.,, omporut111 a. la UtNalolll mt-.~c:. u •1 OIIIA~IodO IWII•• 
P'IIU 1 IOt. Ctotet>O 1M C-•-

Et llnR'•t pl•no "' c""IQ"'" go.oo "" p~_, 1M llollfl u ti QIAoo klvt 
o 01 mon•.,•• OOn4• u ..,..,,ll•n tal"'"'~' IWI ~~ poel•• y 11 U>ltno 

""' 11 tmp¡el<l P••• '" lormac!O 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesionel.,.¡S,c;; . 
. , .. 

Parte:?-! O 



Ú.t?sl/uyendo E.t\\\\~\~~~' 
Aspectos rele~an\~ 

ASPECTOS RELEVANTES EN LA CONSTRUCCION 
Y SUPERVISION 

Los materiales 

Montaje 
Soldadura 
iomillos 
Remaches 
Control de calidad 
S1stemas de p1so 
Protección de la estructura 

Montaje 

Soldadura 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización ProfesÍollllJrt~l~ 

· 
1 Parte2-ll 



Úl//sl/uyendo Ed\\\~\~~ ~' 
Aspectos rele~an\~ 

Tornillos 

Remaches 

Control de calidad 

Sistemas de piso 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesior)ijj,,,S.G:--
. f - . 

Parte2-12 



U#s//uyendo E~\\\~,~~~~ 
Aspectos relevan\~ 

Protección de la estructura 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesio~L...S C'-, 
1 • 
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Ideos básicos sobre los 
rascacielos de acero 

- ,--
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F.A.CULT.A.D DE INGENIERI.A. llJ_N_.A._IVI_ 
DiVISI<JN DE EDUCA.CIC>N CONTINUA 

· CA29 APLICACIONES DE 
NORMAS Y ESPECIFICACIONES 

DE USO EN MÉXICO PARA EL 
DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE 

ACERO 
Del 23 de junio al 4 de julio del 2003 

Tema 

Construcción de Edificios Altos de 
Concreto 

EXPOSITOR: ING. CESAR URRUTIA SÁNCHEZ 
PALACIO DE MINERÍA 

JUNIO DEL 2003 

Pala::t·...' d'? ::.~n.:-~:'3 Cal!::.- C-.: 7oc... .. ·.J ':" W;:r.-.E:: ~~~.: C.t.-1-;p L~!dUhter;nc O::CJJ~- :vi\:'Ji•:;'C ~ r t.PDO Postal M-2285 
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W//sl/u¡endo E.ñ\~\~\~~~' 
Aspectos rele~an\1!'!. 

214M 

52 PISOS 

ESTRUCTURA METALICA 

ZONA SISMICA 

UBICA.CION MARINA NACIONAL 

lo TORRE PE~EX 

214 t.\ 

52 PISOS 

1984 

DISEÑADOR "COLINAS DE 
BUEN" 

CQNTRAVENTEOS METAUCOS 
PARASISMO 

2H M 

52 PISOS 

19U 

TRABES Y COLUUNAS 
FORMADAS POR PLACAS DE 

SECCION ·r DE ACERO 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C. 

•'" 
Parte3- 1 



Út//s//uyendo Eti\\\~\~~ ~' 
Aspectos rele~an\e-> 

lo TORRE Pf¡,jfJ. 

214M 

52 PISOS 

"" IDa a tener vanos p1sos mas 
pero por razones ftnanaeras 
se temuno su constnJcaon en 

52 nweles 

214M 

52 PISOS 

196t 

lo TORRE PEME!< 

DURANTE MUCHO TIEMPO FUE 
EL EDIFICIO M.<> S ~L TO DE 
LATINOAMERIC..~ 

TIENE UN HfLIPUERTO EN LA 

AZOTEA 

2o TORRE AL TUS 

195M 

"" ESTRUCTURA OE CONCRETO 
EDIFICIO MUY ESBE~ TO 
UBICADO EN ZONA SISMICJ.. 
PERO DE POCA INTENSIDAD 

SE EMPLE .... RON CONCRETOS 
DE "L TA RESISTENCIA 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C. 
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Út/lsl/u¡endo En\\\~\~~~' 
Aspectos rele~an\e. 

2o TORRE AL TUS 

19S M 

40 PISOS 

"" UBICADO EN SUELO DE ALTA 
RESISTENCIA 

1e2 M 
H PISOS 
19~5 

PRODIGIO DE LA INGENIERIA 
MEJ\ICAN,r., 
UBICADO EN TERRENO MUY 
BLANDO CIMENTADO SOBRE 
PILOTES 
LOCALIZADO EN ZONA DE 
ALTO RIESGO SISMICO 

182 1.1 

44 PISOS 

19~6 

Jo TORRE lUIHO.t.MHIICAN .. 

DURANTE MUCHOS ANOS FUE 
El EOtFICIO I.IAS AlTO DE 
AUERIO::.:. LA TINA 

SE CONSTRUYO PARA 
SEGUROS ·u. 
LATINOAMERICANA 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C. 
1 . 
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Úl//sll'uyendo E\1\\\~\~~~' 
Aspectos relevan\~ 

171m 
50 PISOS 

1952 

.to wORLO TR.o.DE CENTER 

Ti1rllaf11n mud'IOS 01ños en 
termon¡or oe ..onslt\ll/10 y en 
reaiKiao no nan tarmlllaoo 
Ongon•tmente obil ll ser el 
tlottl DI IAI•II;(l 

Por m~os problemu 
hnano•ros u s.usoenaoo pclf 
vlflill ~loanes lu 

c.>fliU\IteiOfl 

5o LOS AACOS Bo5Qo,tfl 1 

___________ __.~,¡-=-~-

161M 

13 PISOS 
1997 

EDIFICIO DE CONCRETO 
SE UTILIZARON 
SUPERCONCRE1"0S 
TEtJORA EN 200~ UNA TORRE 
GEMEL.A DE ACUERDO A LO 
PROYECTADO 

138m 

l6 posos 

1986 

Esi'UCturil de cOnCiliO 

Zonil de Dil¡"' ''""""'nd 

&o 10RRE LA$ LOMAS 

T errtno forme ,.,.,o Topo 1 ugun 
RCOF 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C . 
. 1 Parte3- 4 
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Úl//sl/u¡endo E.n\~\~\~~~' 
Aspectos rele~al\\~ 

E.stNCiura 01 eoncrwto 

Constn.ua~;~ en u~ apoca ae 
•r>v.rllon Japonesa en auge 
{1!l86) 

7D I"IO~L NIAAO 

Canell&l Cll tenos y albe~s en 
po,as lflterrneo.os 
Teneno c;le ~rans.c.Dn. 
11 119un ACCF 

SlsmiOQad llltermedla 

Concretos normatn y de altA 
fi$1SIIOCII 

1984 
Ub•c.aoo an Reforma y 
8al011ru lona 111mota 
1;11 1111 ontensltlaa 
s .. eto otanoo oe muy 
bi¡.l IUIIII,CII 

E.structvra m"ru la 
pana ontenor y Jos 
unanos 01 concreto y a 
panor Oeo poso 10 
(transler¡ 11\tUC\ura de 

En los solanos u• 
emplearon murca m~an 

"' TOARE 0€1. c.o.aAUJTO 

UO•<;;.;~OG en •nsurgentn aur 
Zona de losrno(IOIIO mal)la pero 
IIIIIJf'U 1• lil compar.,..,s c;on 
ewiiqUIIf OIUI pioOt !MOl munOD 

Estr .. ctuta oe acero 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C. 

Parte3- 5 



Proy":Ht de ·coun" Ot Duen· 

Ub•eaoo en terreno bt¡onao 

Fonn11 vanat>lt en plan~ que 
ono;;rementa au area en IOJ p1101 
lupenores 

Ú/lslruyendo E.(i\\\~\~~~' 
Aspectos relevall\e> 

1 lo i'<OTEL PRESIDENTE 

Esti\J~tura de concreto 
Ubo~Oo en terreno de trensoCJon 

Zona s.smoca ae •nttnlu:taa 

EO•t<Oo 01: esliU<:horll ae concre1o 

Muy ,,..guiar tn Plllnta y en 
tlc.acoon r;.on , .. pecio 1 tu 
torm" reClilll'l'l~>laru pero ti ur 
1n1nou1•r,. proe>Orc..ona una 

UO•c<~OO en ::ona Olanda Ot muy 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 
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Úl//s//uyendo En\'\~~~~~ 
Aspectos relevan\e;. 

13o TQQAE AEFOI'IIol"' 

• 125m 

Ubicado '" ttrrenG oe tranaiCion 
• Zo11a de ~JmiCI30 lnlermeelol 

Instituto Mexicano de Tecnologia, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C. 

1 . 
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Re•li•an ele proyeelo • u.ro¡¡o del 
Ooclor EnroQue r.lanulll R~ro 

E5tructur;o de ""ro 
Acero A. .992 (Rtotnlt 

Sera ti tO<hc.>o mu ano Ot 
Ament• Lalon¡ 

~royec¡o utriiCI..,.II 1 c.~orgo 1M 
cooua~11& •men(ana oe 
ongtnotmltiWCI .. ral 

W//sl/uyendo E\i\\\~\~~ ~' 
Aspectos relevan\e'> 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profes!onal, S. C. 
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UDu:ado •n Reforma 
y Metei'IOr Ocampo 

Zon~ 01 alta 
,,SmiCIO.lid 

lerreoo otanoo y 0111 
transoaon (imOJI 
c.;~raCIIIIrp11liC41il 

Terreno oe 
trans•tlon oa¡a 
Et p<O'fiC\0 IIISILNO 

detlllrodo mucnos 
aflo1 

E•tructur• oa cone<eto 
Zona 0111 sosmu;;odad oa¡e 
Eiolte ~a una de In torru el 
proyecto comempl¡¡ li Torre 
C.emlli ¡.parentementa para 
conttu.roe en el 200~ 

Úl//s//uyendo Eñ\\\~\~~~~' 
· Aspectos relevan\e. 

.... _ .. __ 

EdlfoCIOI mn aiUll en al muRI)D 

''""'' 1 111t ., .... , ,.,,,, 
1 Jtll 11 ¡.,, Mdu 

houl<l•nr,; 
';on~out~>"' 

1,4~0" 
';o e~·~ 
1o .. co 

lllllo'I<,)<J 

1,4tl.l1! 
l'ett01111:. 
to....er~ 

'., 
I(.¡J<l~ l-Uil'l>"' 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 
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Úl//sl/uyendo E.\1\~\~\~~ ~' 
Aspectos releval\\e~. 

~ 
StD- _Hetght 

Butldmg, Cll\ '\ car rtn m ft. 

P~:uonas T u\\er 1 Kuala Lumpur. Mala\ Sta !998 88 ~5~ 1 483 

P~tr;n~ _!o~er .::!, Kuala Lu~pur, Mala\sta _ _!_998_~_:! _ _.!._~~ 
ISearsTO\•er.ChtcaL!o JQ7-I \JO 4-1~ 1,450 

(J.~-M~~s~;td-,-;;-g-.Sn""an!!hal 1m ss -121 J.JsJ 

r~~.j:¡~;-~ CemerOnc_ Nc'' Yor~' 197::! 110 -117 1,368 

IV.•orldTradeCenterT\•o.Ne'' Yorl. 1 !973 \JO -115 1,361 
' --· ----- --· 
1 ~~~ ~~.:..~ua_~¡::zhou. Chma !996 80 391 1.::!83 

384 1.::!60 

-~n_1p1re Statc Butldmg, New Yorl.. 1931 \0::! 381 1,::!50 

Cemra\ Plaza. Hong Kong !99::! 78 m 1.::!::!7 ~
Shun Hm!; Squaro;-:, Shenzhcn. ctnna \996 69 

! U~~~.'~ f ó~~~-~o_;,_,_<._H_o_n~ ~~"J!o' -----,lé:9c8o9;---;-707--:-:·o -~ 
i Ennrates T~l\\CT One Duba• UCOO 55 

360 l.::!OQ 
·-

355 1 !6:5 

T~RfUMS1_..... 

fosllu<:<u•ao• a.c:cro 
C•uc.., oe Cf'Ou~o 
Zona o•sm•ca pero t>Q oe 

llogeo el ••C<>IO cooo ol O'WI>o 

~~ muc:f>Ot oe 101 e~me~1os 
Ul<uclurlle• 

>ac~~~~ UUUOI"'I<l .. PI' O 

•n·••·• •••~•• oe """" 
•~pe.,orn "•os oe n~•acan 

Euruelur,l '"""""' 

TORRE S~RS 

Po.r iU la.rma U CIUII v~t 

Q~t llaDIII IS1u0<,1ru en Luntl Clf 

votnlo para el <1<11110 CltiU 
tiCI'IiC1411 

St re•••un ana1•101 a.n•moo;o• 
par;a el CI<UIIO po1 ••tnlo 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 
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Ú'.-?sl/uyendo En\~\'-\~~~' 
Aspectos releva!\~ 

TORRE SEARS 

El proyecto eontemplaDa una 10rre 
ge~ta que nunG• ae realiZo 
Edlh~:~o l'laonacoonal y dll of!Cinn 
óe acero m&li atto del mundo 
El &O•f>CII;I ae uso l'llbtu.oon¡¡l mas 

.1110 a "'""' mur>dlal es oe 
concreto y son la$ torru de Kuala 
Lump11r 

lól ••tructura conJ~ 1)01' el 
homore mas ~ oet munoo •• la 
IOrl'& de O.nano en Canall.l ~ro 
u11 no u un .Cf>OO u 
smp~emente un tomDOIO 

TORRE SEARS 

ED•I•CIO oe acen;~ mn ano oel 
munoa 

Oure01e mucno 
ltempo el &01IoC10 

mu alto del mundO 

Prlctltamente no &1 
1ona IISmu;;.;~ 

Comenc.aoo sobre 

Los 11aaos oet 

.mponantea 

En 194!1 •• eureuo 
un •••Dn contra 11 
p1ne atta 
CKnu;manoo dao'101 
uli1Jeturates ae 
poca magnolud 

EJ.IPIRE STA TE 

Instituto Mexicano de Tecnología. Desarrollo y Actualización Profes!onal. S. C. 
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ú~sl/uyendo E.n\\\~\~~ ~' 
Aspectos relevan\~ 

IIVORLO TRACE CENTER 

Es!Naura oe cont;te\0 y acero 

Soatem~ eaiNetur;~t o;.anoodo 
como tuD,.Iar, es deor elementO$ 
reaosu!ntn tocakuooa -'teaaoor 
tormanoo una espegt 0111 luDO 

Se epro~decha oalll lo antenor los 
mo<lulos <Mios elevadOres 

WORLD TRADE CENTER 

• Fh11en tu t..,en.u lii<WIIea 11e1 
YOlillO 

• COn$ltUIOO Oel12 al H 

• Destru,oo en ATAQUE 
TERRORISTA 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C. 

' .. 
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Ú//sl/uyendo EQ\\\~\~~ ~~' 
Aspectos relevali\~ 

¡" ................... ... . . 

WHY TH[ TOWtRS tot.LAI'SlD 

-· .- ·-: .... 

. 
:---

:-. 
; 

--·------· ---------··-----------··-\ ;.:;;:;.~ 
--

/ ---
~-~::: 
-·-·- 'iC::v o· 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 
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Út/lsl/uyendo En\~\~,~~~' 
Aspectos relevan\~ 

... ... . .. .. . .. ,)¡'".!'--'··· . 
Ncr'ltl tower ¡ 

-

r 
u 

~ :fi~ # lmpaet l!nd 
!:;:' mtem:l 

~~ F•re reacnes BOOOC· not mouQh 

'""' t to men ~;tret floor !oUPpoi"L~ 

j 
t;___ 4. re1nton:ed core Nn5 
~! 'f'CrtiCJIIy mrouQn tower 
~: 

lt8laforc.d mncreb 
~~ . lllt·-• .,., ..,m, ,:;. 
~·-. --e-~• ¡¡ 

~""' 

PETfl:ONAS TO'IIIE"' 

Mu &llo oel mur.oo 

' \.__,. 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C . 
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F.A.CULT.AD DE INGENIERIA. U_N_.A._IVI_ 
D8VISBC>N DE EDUCA.CIC>N CONTINUA. 

CA29 APLICACIONES DE 
NORMAS Y ESPECIFICACIONES 

DE USO EN MÉXICO PARA EL -DISENO DE ESTRUCTURAS DE 
ACERO 

Del 23 de junio al 4 de julio del 2003 

Tema 

Construcción de Edificios Altos 
(Aspectos Relevantes) , 

EXPOSITOR: ING, CESAR URRUTIA SÁNCHEZ 
PALACIO DE MINERÍA 

JUNIO DEL 2003 
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• imtedap 

Construcción de Edificios Altos de Concreto 
'· 

lng. César Urrutia Sánchez 

1 
· Parte4- 1 



W//SI/V)'endo E~\\\~\~~~' 
Aspectos re\e~al\\~ 

• lng. Cesar Urrut1a Sanchez 

• CONCRETO 

· Construyendo con concreto 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Prof~siónal, S. C. 
· Parte4- 2 



W//s//uyendo Eñ\\\~\~~~' 
Aspectos releva\\\~ 

Ventajas 

Requ1eren menos manten1m1ento 

Mayor durabthdad 

Mejor comportamtento ante el fuego 

Mayor durabihdad ante la mtempene 

No requiere de matenales de importación 

Mano de obra de menor espec1al1ZBCIOn 

Desventa¡as 

Mayor peso con respecto al acero 

Esperar los tiempos ce lraguaco 

Normalmente se presentan agnetamtentos 

Dtflcultades,de colado y vtbrado. en elementos 
ven1cales o con denstdad de acero 

Menor duct111dad con respecto a una estructura de 
acero. (entendida como la capac1dad oeneftca de 
deformac¡on para dts1par energ1a en caso de stsmo) 

Instituto Mex1cano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C. 
·' Parte4- 3 



W//sl/uyendo Ed\\\~\~~~' 
Aspectos relevan\~ 

Caracterist1cas generales 

Pueden ser 

Colaaas en sitiO 

Precolados 

Preslorzae~os o normales 

Mtxtos 

Concreto - acero 

Concreto colado en s1l10 con preston.aoos 

Pretensados se usan en 
Columnas 

Trabes 

V1gas 

Postensados se usan en 
Traoes 
Losas 

Los precolados perm1ten la prefabncacton y 
d1sm1nuyen el ttempo total de construccton 

Requ1eren 

planos de taller y de montaJe 

espec1al cuidado en las conexiones 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualízación Profe?ional, S. C. 
' Parte4- 4 
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U//sl/uyendo E~\\\~,~~~' 
Aspectos rele~an\~ 

·.·. ·. ;::~r;:,~':~-~f!~ 

..: .·· 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 
1 - Parte4- 5 



a~sl/uyendo En"\~,~~~' 
Aspectos re\e~an\~'il 

Estructuras m1xtas se combtnan elementos 
de acero estructural y concreto reforzado o 
presforzado 

Requteren 
Uso de conectores espeCiales entre concreto y acero 

En su d1seño debe tomarse en cuenta compaUbllldad 
de deformaciones (relac•on de modulas) 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 
1

.. Parte4- 6 



Uffs//uyendo E.~\\\~\~~~' 
Aspectos relevan\~-:. 

Se emplean concreto de alta res1stenc1a en 
colados en siuo y precolados 

• Colados en Sitio 

Columnas y trabes prmcspales (3$0 nut~ &oo >.Qicm'' 

Sistema de piSO y trabes secundanas 12~ nas~<~ JOO kl}lcm'' 

c ..... .,,.,,. .. __ 

• Precolados 

Normalmente las columnas son coladas en 
sLtlo. pero pueden ser precoladas 

Columnas y trabes pnnc1pa1es ¡J~ l'lut' eoo kg~cm=· 

F1rmes. traces secundanas y otros 12~ k9fcm·· 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C. 
·· Parte; .• 7 



a//s//uyendo E.d\\\~\~~~' 
Aspectos rele~an\~ 

Solo se emplearán concretos de cal1dad 
estructural, tlpo 1 segun el RCDF 

Se asegurara un Módulo de Elast1c1dad atto 

El edifiCIO mas alto del mundo es de concreto 
(Torres Cle Kuala Lumpur) 

• ASPECTOS ESPECIALES EN EL ANALISIS 
Y DISEÑO 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 
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U//sl/uyendo E.d\\\~\~~ ~' 
Aspectos rele~al'l\e'i:. 

c.-----
Las consideraciones son las m1smas que en 
un edificio de acero 

Toman relevancia las deformactones 
dlfendas a largo plazo y tos efectos de 
retracción, flUJO ptasttco y acortamiento 
elast1co del concreto 

, .. ..,.... ...... __ 
Neces1dad de los planos estructurales de obra 

- Planos generales 

- Planos de detallado del acero y despiece de 
vanllas 

Tablas de traslapes. ganchos. longitudes de 
desarrollo, recubnm1entos 

EspeCificaCIOnes para elementos de concreto 

• Aspectos Relevantes en la 
Construcción y Supervisión 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesipnal, S.C. 
1 " 
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Ú#sl/uyendo Ed\\\~\~~~' 
Aspectos relevan\~ 

Trazo (topograt~at 
Elementos alineados va plomo ¡,..,,c,.lla~l 

Matenales 

Acero de refuerzo 

Concreto premezcaldo o hecho en obra 

AditiVOS 

Armados 

Acelerantes de fraguado 

EstaD•t1zaaores ae volumen 

Flu•dJiicantes 

Membranas de curado 
Copies mecantcos y conectores 
Soldaduras ,., •• o c.,., •c.e•o• 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 
•' ,. 
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Ú//sl/uyendo Eu\\\~\~~~~ 
Aspectos rele~a~~\~ 

Cimbrado 
Apanenoa aeseaaa (aparente o nOI'Tnal) 

Elementos alineados ~ a ptomo 

Cuu:~ar en exceso ta ngtdez Gala omora 

Colocacion del concreto 
Bomoeaoo o YBrttOD trompos ¡corocrt!oen .............,,c1 

uso a e ad1\tvos para Incrementar fluKleZ y para dls.rTunu!f 
contracoon (UIOJDti<UGOfU 01 volumln) 

' 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 
1 . 
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a//sl/uyendo Et\\\\~,~~~' 
Aspectos rele~an\~ 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C. 
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Ú/lsl/uyendo E~\\\~\~~~' 
Aspectos relevan\~ 

Compactación 
U!>o oe v1oraoores espeoatmente en columnas y 
etementos vertiCaleS 

Vtoraoores con edenston para elementos largos 

lntenstdad oel vtorador 

Curado 
uso ce memOfana 

R1e¡;¡o con agua (lo1u y ''"•m• CM po101 
Curado con vapor {PJilll .c-.1..-ar llliQu•OO~ 

Control de calidad (Depende oe la superviston) 
OotenClon oe ottndros 
Pruecas ae taooratono en elementos precotaoos to.<'l~oc.oo, 

E!<tracCion oe corazones 

Prueoas oe reststenoa en acero, en conedores 
Cend•caoon ce tos sotoaoores 

Acabados 
A.loai'l•lena 
lnstataoones 
Fachaoas 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 
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a~sl/uyendo Eo\\\\.\~~ ~' 
Aspectos rele~a\\\~ 

Factores Psicológicos 

A mayor altura, la labor de los peones, 
oficiales de construccion y supervisores 
d1smmuye y esto va relacionado directamente 
con el miedo que provoca la sensac1on de 
V3CIO 

Reglamento de Construcción 

Contempla durante la construcclon 

Sal1das de3 emergenc1a 

Rampas 

Lugares de almacenamtento de matenal 

Uso de tap1a1es 

Med1das de hiQLene y segundad 
Cascos ameces amarres 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S. C. 

Parte4-14 



U#sl/uyendo En\\\~,~~~~ 
Aspectos releva!\\~ 

¡OJO' 

Absolutamente TODO LO ANTERIOR lo debe 
hacer cumphr el ORO. el CSE y el Superv1sor 
en ese orden 

Pueden hacerse acreedores a multas o a la 
suspensión de la licencia de construcclon 

01 No a la corrupción 

;_ .;.;·~;.::. ;~~·-;-~~~--~-~¡:-~.-
.· 

Instituto Mexicano de Tecnología, Desarrollo y Actualización Profesional, S.C. 

Parte4-15 
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2.7.'2.2.2 OIVISION 1-0ESIGN •' 11 

' 

) 

' ) 
·-.._/ 

_Chain link fence is exempt from the rail spacing rcquin:-
ments listed above. In general, rails should project 
beyond the face of posts andlor pickets. 

·load of wL (when: L is the post spacing) acting al the 
center of gravity of the upper rail, but al a height not 
greater than 54 inches. 

2. 7.2 .2 .3 The minimum design loadings for bicycle 
railing shall be w = 50 pounds per linear foot trans
versely and vertically. acting slmultaneously on cach 
rail. · 

2.7.2.2.6 Refer to Figun:s 2.7.4A and 2.7.48 for 
more information conceming the applicalion of loads. 

2. 7 .J Pedestrian Railing 

2. 7 .J.l General 2.7.22.4 Design !oads for rails located more than 
54 inches above the nding surface shall be determined 
by the designer. 

2 .7.2 .2 .5 Posts shall be designed for a transver>e 

2.7.3.1.1 Railing components shall be proportioned 
commensurate with the type and volume of anticipaled 
pedestrian traffic. Consideration should be gtven to 

:!f.= ~~L ='~L 
E ¡ E , 

.:!!.__ 
, 

E § 

" e t E E :!!--
~ _:!!._ " ;, ;, 

(To be used adjacentto a sidewalk wbcn highway iraffic 15 separatcd from pcdestriao · 
craffic by a traffic raihog.) 

PEDESTRIAN RAIUNG 

w_ ~-:l --
E , w 
~ -
~ 
i.¡t 

'" rL-

BICYCLE RAIUNG 

NCITE: 

w 
WL -

·. 4 · .. 
.. :4 

!' ·.: : · -B1IIeway aurtaet 
... : '· 

lf sc=niog oc solid lace IS prtseniCd. nvmbe< of nils may be reduced; wind loads muat be addcd if solid lace ls 
uülized. 

N<Jl'ES; 

1 . Loadiags an ~ft are applied to rails.. 
2 Loads oo righl are applacd to pow. 
3. The lhapes of n.il mcmben are lllustnllvc oaly. ArJy matenal or combinatioo of materials lislcd io Anicte 

2. 7 may be wed ia any configuratio:a. 
4. The spacmg illustrutd are maximum values. Rail clc:mcau spacmgs shall eonronn to Artides 2. 7 .2.2.2 aDd 

:!.7.3.2.l. 

NOMENCLATURE: 

w = Pedestrian or bicyclc \oading pcr unit lensth of nil 
L = Post s.pacmg 

Flgurel.7.4A. Pedestriaa Railln&, Bkycle Railln¡ 

1 
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12 HIGHWAY BRIOOES 2.73.1.1 

appearance, safety and freedom of view from passmg 
veh¡cJes. 

2. 7.3. 1 .2 Materials for pedestrian railing may be 
concrete. metal. umber, ora combination thereof. 

2. 7 .3.2 Geometry and Loads 

2. 7.3 .2. 1 The minimum he1ght of a pedestrian rail· 
ing shall be 42 inches measured from the top of the 
walkway to the top of the upper rail member. Withm a 
band bordered by the walkway surface and a line 27 
inches above it. all elements ofthe railing assembly shall 
be spaced such that a SIX·inch sphere will not pass 
through any opening. For elements between 27 and 42 
mches above the walkmg surface. elements shall be 
spaced such that an eight·inch sphefe w11l not pass 
through any opemng. 

w ~~r~ 
-.--"'2-:!::i Pf2 •rz E ~ -- , -:r=· E p 

E 
.., . , . . .. 

2.7.3.2.2 The minimum design loading for pedes- ( 
trian railing shall be w = 50 pounds per linear foot. 
transversely and vertically, acting simultaneously on 
each longitudinal member. Rail members located more 
than 5 feet O inches above the walkway are excluded 
from these requiremcnts. r. 

2.7.3.2.3 Posts shall be designed for a transverso 
load of wL (where L is the post spac1ng¡ actmg at the 
center of gravity of the upper rail or, for high rails, at 5 
feet O inches maximum above the walkway. 

2.7.3.2.4 Refer to Figures 2.7.4A and 2.7.4B for 
more information concerning the application of loads. 

2. 7.4 Structural Specifications and Guidelines 

2. 7.4.1 Railings shall be designed by the elastic 

• 
~ 
9 E 

E , , ;.. E 
E e e e Pt2- E e •. ~ 

e E E e E 
E o 

Pt2 E E e ... - ·.~· e ~ 
e 

" '1' ~ e • • ~ ~ E ;., ¡¡ .. 'l' ;, "' .• ..... ;., N "' • ;., • ~ 'l' .. .. i ... ~. . ... N 

.. -·· ··r~ 

É Pt2 'f c:_o_::-¡=;¡ 
¡.,ro;> 

"' ~ t; ~;; 
-E 

(To be uscd when curb projects more tban 9" from lhe trame facc of raahng.) 

COMBINATtON TRAFFIC AND,PEDESTRIAN RAILING 

;-• 

r 
r-

~ 
e 
E Pf2 _, P/2 

~ -= 
N i =: .. . e :'1 ~ 
1~ ~---

-¡-o· max. 
p P/2 -.--- l;:lrl P/2 . P/2 

' • --= - ."'· .. E 

~ • ~ • ü :. - E o. 
P/2 ~ • • .. '1:: 

e • ¿ • ' E • .. E ·. u ~-,. ~ 
~ •" ' ¿ ··. 

~ e • ~ :S~ • e .. , 
e :.N .. . .. .. 

N .2 ' ~~ .. - ' .. "1 .. 
~ • ' . . · • .. .. ' N ... 

,.,, 3 : • • .._,· .-...... a: 

---j ¡--•· max. 

P/!.::::1:: ~ 

- -1 - 1 .. ~ 

(To be used where therc is no curb or curb projects Cf' or k:u from trarric facc of railing.) 

TRAFFIC RAILING \'......--' 
Figu~ l. 7 .48. Ttalt"IC Railing 

2 



2.7.4.1 OIV1SION 1-DESIGN 13 

~ E ~ E , , -
E - E 
é ':'l.. é -É É 

tP/2 . :¡. 

"' 
<' < ;. P/2 P/2 • É É - • . ~ 

< . .. 
<:> 

¡.,~ e • ... ... ' 1 . . ' .' :1 • 
. 

Oyp l 

E 
P/2 , - E 

é 
É 
:¡. < 
;, É 

¡., 
~ 

w 
W- Wl --

. 
¡ . • . 

• 

• 5! 

~r~ '- ~ ... .... 
< •. 
E . • . . 
:, -~ • . t 

E , 
E 
é 
e 
:¡. < 

@ • ~ 
N 

1 . ·, 

P/2 -

COMB1NATION TRAFAC ANO B1CYCLE RA1LING 

NarES: 

Loadmgs on !eh are apphcd to ratls. 
2. LoaJmgs on nght art: apphcd to posts. 
3 Thc: shapcs of ratl mcmbcrs are tllustrar.ivc only. Any material or combuwlon of materials listed 10 Article 

:!. 7 may be used m any configurauon. 
4. The spacmgs illustratcd are maxtmum valucs. Ratl c:lemcnt spacmgs sball confunn to Anicle 2.7 .1.2.4. 

NOMENCLATURE. 

P = Higbway design loadmg = 10 lups 
h = Hc:tght of top of top raíl aboYe referencc surfacc (in.) 
L = Post spacmg tft.) 
w = Pedcstnan loadmg per unit length of rail 

h - Jl e = 1 + - 1-8-"' 1 

Figu,. Z. 7 .48. (cootinued) 

method to the allowable stresses for the appropriate 
material. 

For aluminum alloys the design stresses given in the 
Speciflcations for Aluminum Structur.s Fifth Edition, 
December 1986. for Bridge and Simililr Type Structures 
published by the Aluminum Assoc1ation, lnc. for alloys 
6061·T6 (Table A.6). 6351·T5 (Table A.6) and 6063·T6 
(Table A.6) shall apply, and for cast aluminum alloys the 
design stresses given for alloys A444.0-T4 (Table A.9), 
A356.0-T61 (Table A.9) and A356.0·T6 (Table A.9) 
shall apply .. 

For fabrication and welding of aluminum railing see 
Anide 11.5. 

2. 7 .4.2 The allowable unit suesses for stcel shall be 
as given in Anide 10.32, except as modified below. 

For steels not generally covered by the "Standard 
Specifications," but having a guaranteed yield strength, 
F,, the allowable unit stress, sball be derived by apply· 
ing the general formulas as given in the "Standard Spec
ifications" under "Unit Stresses" except as indicated 
below. 

The allowable unit stress for shear shall be F. = 
0.33F,. 

Round or oval steel tubes may be proportioned using 
an allowable bending stress, Fb = 0.66F,, provided the 
Rlt ratio (radiustthiclcness) is less than or equal to 40. 

Square and rectangular steel tubes and steel W and 1 
sections in bending with tension and compression on 
extreme fibers of laterally supported compact sections 
having an axis of symmeuy iri the plane of loading may · 
be designed for an allowablc stress F.= 0.60F7 • 

2. 7 .4.3 The requirements for a compact section are 
as follows: 

(a) The width to thiclcocss ratio of projccting ele
mcnts of thc compreuioo flaDgc of W and 1 sc:ctioos 
shall oot exceed 

'1600 

VF, 
b S (2-1) 

(b) The width to thiclcncss ratio of the compre.uion 
flangc of squarc or rectangular tubes sball not exceed 

b S 
1 

(2-2) 

3 



14 HIGHWAY BRIDGES 2 7.4.3 

(e) The Dlt ratio of webs shall not exceed 

D 13 .000 
:S 

VF, 
(2-3) 

td) lf subject to combined axial force and bending. the 

(e) the distance between lateral supports in inches of W 
or 1 sections shall not exceed ' 

2400b 
:S 

VF, 
(2-6) 

Dlt ratio of webs shall not exceed or 

13.300 [ l - 1.43 ( t)] 
VF, 

(2-4) 

but need not be less than 

(2-5) 

20.000.000Ar 
:$ ---=-' 

df, 

4 

(2-7) 



3.7.2 DIVJSION 1-DESJGN 19 

··are desired, they shall be obtained by proporrionately 
1changing the weights shown for both the standard truck 
and the correspondmg lane loads. 

3. 7.3 Designation of Loadings 

The pohcy of affixmg the year to loadings to identify 
them was instituted w¡th the publication of the 1944 edi
uon in the followtng manner: 

H 15 Loading. 1944 Ed1tion shall be des· 
1gnated . . . . . . . . . . . . . . . . H 15-44 

H 20 Loading. 1944 Edition shall be des-
ignated . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . H 20-44 

H 15-S 12 Loading, 1944 Edition shall be 
des1gnated . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . HS 15-44 

H 20-S 16 Loading, 1944 Edition shall be 
des1gnated . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . HS 20-44 

The affix shall remain unchanged unti1 such time as 
the loading specificahon 1s revtsed. The same policy for 
identification shall be app1ied, for future reference, to 
1oadings prev¡ously adopted by the American Assocla
tion of State Highway and Transportation Offic1als. 

\ 3. 7.4 Minimum Loading 
) 

Bndges supporting lnterstate highways or other high
ways which carry, or which may carry, heavy truck traf
fic, shall be designed for HS20-44 Loading oran Alter
nate Mi1itary Loading of two axles four feet apan with 
each axle we1ghmg 24,000 pounds, whichcver produces 
the greatest stress. 

3.7.5 H Loading 

The H loadings consist of a two-axle truck or the cor
respondmg lane 1oadmg as illustrated in Figures 3.7.6A 
and 3.7 .66. The H 1oadings are designated H followed 
by a number mdicating the gross weight m tons of the 
standard truck. 

3. 7.6 HS Loading 

The HS loadings consist of a tractor truck with semi
trailer or the corresponding lane load as illustrated in 
Figures 3.7.7A and 3.7.68. The HS loadings are deslg
nated by the letters HS followed by a number indicating 
the gross weight in tons of the tractor truck. The variable 
axle spacing has bcen introduced in Órdcr thal the spac
ing of axles may approximate more closely the tractor 
trailers now in use. The variable spacing also provides a 
more satisfactory loading for continuous spans, in that 

hcavy axle loads may be so placed on adjoimng spans as 
to produce maximum negative moments. 

3.8 IMPACT 

3.8.1 Applicatioo 
• 

Highway Live Loads shall be incrcascd for thosc 
structural elemcnts in Group A, below. to allow for 
dynamic, vibratory and impact effects. lmpact allow
ances shall not be applied to items in Group B. 1t is 
intended that impact be included as part of the loads 
transferrcd from superstructure to substructure. but 
shall not be included in loads transferred to footings nor 
to thosc parrs of pi les or columns that are below ground. 

3.8.1.1 Group A-Impact shall be included. 

( 1) Superstructure, including legs of rigid frames. 
(2) Piers, (with or without bearings regardless of 
type) cxcluding footings and thosc porrions below 
the groundlinc. 
(3) The porrions above the groundline of concrete or 
steel piles that supporr the superstructurc. 

3.8.1.2 Group 8-Impact shall not be included. 

( 1) Abutments, retaining walls, pi les except as speci
fied in 3.8.1.1 (3). 
(2) Foundation pressurcs and footings. 
(3) Ttmber structures. 
(4) Sidewalk loads. 
(5) Culverrs and structurcs having 3 feet or more 
cover. 

3.8.2. Impad Formula 

3.8.2.1 Thc amount of thc impact allowancc or 
increment is ex presscd as a fraction of thc live load 
stress, and shall be determined by thc formula: 

50 
l = L + 125 (3-1) 

in which 

1 = impact fraction (maximum 30 percent); 
L = length in fect of the porrion of the span that is 

loaded to produce the maximum stress in the member. 

3.8.2.2 For uniformity of application, in this for
mula, the loa~cd lcngth, L, shall be as follows: 

· (a) For roadway floors: the design span length. 

S 
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H 20-44 
H 15-44 

8.000 LBS. 
6,000 LBS. 

H!GHWAY BRIDGES 

32,000 LBS.• 
24,000 LBS. 

1 14'.()" 1 
3: W = TOTAL WEIGHT O~F •: 3: 
~ TRUCK ANO LOAD ~ 

~- --- 0.4W 

o 

1 . 
. 1 

~ $-
CLEARANCE ANO 

LANE 

10'-0" 

Figure J. 1 .6A. Standard H 1'ruck.! 

'"In thc dcstgn of umbcr fioors and orthotroplc steel decks (excluding transversc beams) for H 20 loading, onc 
axle load of 24.000 poundsor two u le \oadsof 16.000 poundseach spaccd.4 fecl apan may be uscd, wtucbevcr 
produces the greatcr stress, instc:ad of the 32.000-pound axle sOOwn. 

• • For slab dcstgn, thc ccntc:r linc of whcds shall be assumcd to be 1 foot from facc of curb. (Sec: Anide 
3.24.2.) 

3.8.2.: 

( 

6 
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3.8.2.2 DIVISION 1-DESIGN 21 

CONCENTRATED LOAD- 18•000 LBS. FOR MOMENT* 
26,000 LBS. FOR SHEAR 

H20-44 LOADING 
HS20-44 LOADING 

CONCENTRATED LOAD- 13·500 LBS. FOR MOMENT• 
19,500 LBS. FOR SHEAR 

UNIFORM LOAD 480 LBS. PER LINEAR FOOT OF LOAD 

H15-44 LOADING 
HS15-44 LOADING 

Figul'< J.7.68. LaDO Loadiog 

• For the loading of contmuous spans mvolvmg lane loadmg n:fcr to Artklc 3.11.3 wtuch provides for an 
addiuonal •:onccntratcd load. 

(b) For transverse members. such as floor beams: the 
span kngth of member center to center of supports. 
(e) For computing truck load moments: the span 
length, or for canttlever arms the length from the 
moment center to the farthermost axle. 
(d) For shear due to truck loads: the length of the 
loaded portton of span from the point under consider
atlon to the far reaction; except, for cantilever arms, 
use a 30 percent impact factor. 
(e) For contmuous spans: the length of span under 
cons1deration for positive moment. and the average of 
two adjacent loaded spans for negauve moment. 

3.8.2.3 For culverts with cover 
O' to 1'-0" inc. 1 = 30% 
l '-1" to 2' -0" inc. 1 = 20% 
2'-l"to2'-ll"inc.l = 10% 

traffic headed in the same direction. All lanes shall be 
loaded for bndges likely to become one directional in the 
future. The load used. without impact, shall be the lane 
load plus the concentrated load for moment specified in 
Article 3.7, with reduction for multiple-loaded laries as 
spccified in Anicle 3.12. The center of gravity of the 
longitudinal force shall be assumed to be located 6 fcct 
above the noor slab and to be transmitted to the sub
structure through the superstructure. 

3.10 eENTRIFUGAL FOReES 

3.10.1 Structures on curves shall be dcsigncd for a 
horizontal radial force cqual to thc following perccntage 
of the live load, without impact, in all traffic lancs: 

e = o.OOII7 s 2 o = 
6

·
6
: 

52 
(3-2) 

3.9 LONGITUDINAL FOReES where 

'Provision shall be made for the effcct of a longitudinal 
force of 5 pcrcent of thc live load in all lancs carrying 

e =. the centrifuga! force in pcrcent of the live load. 
witbout impact; 

S = the design speed in miles per hour; 

7 
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HS20-44 8.000 LBS. 
HS 15-44 6.000 LBS. 

HIGHWAY BRIOGES 

32.000 LBs• 
24.000 LBS 

32.000 LBS• 
24.000 LBS 

--------$-
W = COMBINED WEIGHT ON THE FIRST TWO AXLES WHICH IS THE SAME 

AS FOR THE CORRESPONDING H TRUCK. 
V = VARIABLE SPACING - 14 FEET TO 30 FEET INCLUSIVE. SPACING TO BE 

USED 15 THAT WHICH PRODUCES MAXIMUM STRESSES. 

CLEARANCE ANO 
LANE 
10' .{)" 

F~g~~R J. 7. 7 A. Standard HS Truc:ks 

•tn the dc5ign of timber n()()(l, and orthouoptc: stecl dccks (cxcludtng transvcrse beams) for HS 20 lolding, 
onc axle load of 24,000 pounds or hW ,uJc loads of 16.()(X) pouodl eadl. spaced 4 fcct apan may be IUCd, 
wb.Jchever produces the grcaler stress, IDStead of the Jl,CXX)..pound axle sbown. 

• • For slab dcs¡go, tbe cerner hnc of whcels shall be assumcd to be 1 foot from facc of curb. (See Ante k 
3.24.2.) 

8 

3.10.1 
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) D = the degree of curve; 
R = the radius of thc curve in feet. 

3.10.2 The effects of superelcvation shall be taken into 
account. 

3.10.3 The centrifuga! force shall be applíed 6 feet 
above the roadway surface. measured along the cen
terhne of the roadway. Thc desígn speed shall be deter
míned wtth regard to the amount of superelevatíon pro
vtdcd in the roadway. The traffíc lanes shall be loaded in 
accordance with the provtstons of Article 3. 7 with onc 
standard truck on each design traffic lane placed in posi· 
tion for maximum loading. 

3.10.4 Lane loads shall not be used ín the computatíon 
of centrifuga! forces. 

3.10.5 When a reinforced concrete !loor slab ora steel 
gríd deck ts keyed to or attached to tts supporung mem
bers. ít may be assumed that the deck resísts. wíthín ÍlS 
plane. the shear resulting from lhe centrifuga! [orces act
mg on the líve load. 

) 3.11 APPLICATION OF LIVE LOAD 

3.11.1 Trame Lane Units 

In computmg stresses, each 1 0-foollane loador single 
standard truck shall be consídered as a unit. and frac
tíons of load lane wídlhs or trucks shall not be used. 

3.11.2 Number and Pos ilion oC Trame Lane Units 

The number and posttton of lhe lanc load or truck loads 
shall be as specífíed ín Article 3.7 and. whelher lane or 
truck loads. shall be such as to produce maxtmum 
stress. subjecl to lhe reduction specificd in Arttcle 3.12. 

3.11.3 Lane Loads oo Continuous Spans 

For lhe delermination of maximum negative momenl ín 
lhe desígn of contínuous spans, the lane load shown ín 
Figure 3. 7.68 shall be modifíed by the addílion of a sec
ond. equal weíght concentraled load placed ín one other 
span ín the series in such position lo produce the maxi
mum effect. For maximum positivé momcnt, only onc 
concen1ra1ed load shall be used per lane, combined with 
as many spans loaded uniformly as are required to pro
duce maximum moment. 

3.11.4 Loading for Maximum Stress 

3.11.4.1 On both simple and continuous spans. the 
type of loading, whether lane load or truck load. to be 
uscd shall be lhe loadíng whtch produces the maxtmum 
stress. The moment and shear lablcs gíven in Appendíx , •.. 
A show which lype of loadíng controls for stmple spans. 

3.11.4.2 For continuous spans, the lane loading 
sha!l be continuous or díscontínuous; only one standard 
H or HS lruck per lane shall be considered on lhe struc
ture. 

3.12 REDUCTION IN LQ.\D INTENSITY 

3.12.1 Where maxímum stresses are produced in any 
mcmber by loading a number of lraffic lanes stmultane
ously, lhe following percenlagcs of lhe live loads shall be 
used in víew of lhc ímprobabíli1y of coíncident maxí
m~m loading: 

hrunJ 
Onc or two lanes .......................... 100 
Threc lanes . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 90 
Four lanes or more . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 75 

3.12.2 The reductton in intensíty of loads on trans
verso members such as !loor beams shall be determined 
as ín the case of maín lrusses or girdcrs, using the 
number of traffíc lanes across lhc width of roadway lhat 
must be loaded to produce maximum stresses ín the 
floor beam. 

3.13 ELECTRIC RA1LWAY LQ.\DS 

lf highway bridges carry clectric railway lraffíc, lhc 
raílway loads shall be detcrmíned from lhc class of traf
fíc whtch 1he bridge may be cxpeclcd to carry. Thc pos
sibilíly lhat the bridge may be requircd 10 carry railroad 
freighl cars shall be gívcn consíderatíon. 

3.14 SIDEWALK, CURB, AND RA1LING 
LQ.\DING 

3.14.1 Siclewalk Loading 

3.14.1.1 Sidewalk floors, stringers and thcir imme
diate supports shall be designcd for a iive load oC 85 
pounds per squan: foot of sidcwalk arca. Girdcrs, 
trusscs, archcs, and othcr mcmbers shall be desígncd for 
the following sidewalk líve loads: 

9 
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3.14 1.1 

Spans O to 25 feet in length ............... 85 lb./ft.' 
Spans 26 to 100 feet m length ............. 60 lb.ift. 2 

Spans over 100 feet in length according to the formula 

in which 

P = hve load per square foot. max. 60-lb. per sq. ft.: 
L = loaded length of s1dewalk in feet; 
W = w1dth of sidewalk m feet. 

3.14.1.2 In calcuiating stresses in structures that 
support cantiievered sidewalks. the sidewalk ;hall be 
fully loaded on only one side of the structure if this con
da ion produces max.imum stress. 

3.14.1.3 Bndges for pedestrian and/or bicycle traf
fic shall be des1gned for a live load of 85 PSE 

3.1~.1.4 Where blCycle or pedestrian bridges are 
ex.pected to be used by matntenance vehicles. spectal 
design cons1derauon should be made for these loads. 

J.I-t.l Curb Loading 

3.14.2.1 Curbs shall be designed to resista lateral 
force of not less than 500 pounds per linear foot of curb. 
applied at the top of the curb. or atan elevation lO mches 
above the floor if the curb lS higher than lO inches. 

J.I4.2.2 Where S1dewalk. curb. and traffic rail 
forman mtegral system. the traffic ralling·loadmg shall 
be applied and stresses in curbs computcd accordmgly. 

3.14.3 Railing Loading 

For Railing Loads. see Article 2.7. 

3.15 WIND LOADS 

The wind load shall consist of movmg umformly dis
tributed loads applied to the exposed arca of the struc
ture. The exposed area shall be thc sum of the areas of 
a U members. including floor system and railing, as seen 
tn elevatton at 90 degn:es to the longitudinal ax1s of the 
structure. The forces and loads given herein are for a 
base wind velocity of (()() miles per hour. For Group 11 
and Group V loadings. but not for Group lll and Group 
VI loadmgs, they may be reduced or increased in thc 
ratio of thc square of the design wind velocity to the 
square of thc ba;e winú vchxity provided that the maxi-

mum probable wind vclocity can be ascertamed with 
reasonabJc accuracy. or provided that there are perma· 
ne~t features of the terrain wh1ch makc: such changes 
sate and adv1sab.le. lf a change in the dcstgn wmd vcloc~ 
ity as made, the design wind velocuy shall be shown 00 
the plans. 

3.15.1 Superstructu..., Design 

J.IS.I.I Group U and Group V Loadings 

3.15.1.1.1 A wmd load of the following intensity 
shall be applied horizontally at nght angles to the long•· 
tudinal ax1s of the structure: 

For trusses and arches .... 75 pounds per square foot 
For g~rders and beams .... 50 pounds per square foot 

3. l 5.1. l .2 The total force shall not be less than 300 
pounds pcr linear foot in thc plane of the wrndward 
chord and 150 pounds per linear foot in !he planc or thc 
lceward chord on truss spans. and not lcss than 300 
pounds per linear foot on girder spans. 

3.15.1.2 Group 111 and Group VI Loadings 

Group 111 and Group VI loadmgs shal/ comprise the 
loads used for Group ll and Group V loadi ngs reduced ·, 
by 70 percent anda load of 100 pounds per linear foot 
applied at right angles to the longitudinal axis of the 
structure and 6 feet above the deck as a wind load on a 
moving live load. When a reinforced concrete floor slab 
or a steel gnd deck is keyed to or attached to its sup
porting members. it may be assumed that the deck 
resists, within its plane. the shcar resulting from thc 
wind load on the moving live load. 

3.15.2 Substructun> Design 

Forccs transmitted to the substructure by tbc supcr
structure and forces applied directly to the substructure 
by wind loads shall be as fol/ows: 

3.1S.Z.l Fon:es from Superstructun> 

3.15.2 .1 .1 The transversc and longitudinal fom:s 
transmitted by the superstructure to thc substructure for 
various angles of wind direction shall be as sct forth in 
the following tabie. The skcw angle is measured from the 
perpendicular to the longitudinal axis and thc assumcd 
wind direction shall be that which produces thc maxi
mum stress in the substructure. The transverse and lon
gitudinal forces sball be applied simultaneousfy at t' 

\~/ 
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3.18.2.2.4 DIVISION 1 DESIGN 27 

) 3.18.2.2.4 The preceding values for effectivc: ice 
strength are intended for use wllh piers of substantial 
mass and dimensions. The values shall be modified as 
necessary for variations in pier width or pile diameter. 
and design ice thickness by multiplying by the ·appropn
ate coeffictent obta!Ded from the following table: 

bit Coeffictent 

0.5 
1.0 
1.5 
2.0 
3.0 

4. O or greater 

where 

b = width of pier or diameter of pi le; 
= destgn ice thickness. 

1.8 
1.3 
1.1 
1.0 
0.9 
0.8 

3.18.2.2.5 Piers should be placed with their longitu
dinal axis parallel to the principal direction of ice action. 
The force calculated by the formula shall then be taken 
to act a long thc: direction of the longitudinal axis. A 
force transverse to the longitudinal axis and amounting 
to not less than 15 percent of the longitudinal force shall 
be considered to act simultaneously. 

3./8.2.2.6 Where the longitudinal axis of a pier 
cannot be placed parallel to the pnnci¡:ial direction of tce 
action. or where the direction of ice action may shift, the 
total force on the pter shall be computed by the formula 
and resolved into vector components. In such conditions. 
forces transverse to the longitudinal axis shall in no case 
be taken as less than 20 percent of the total force. 

3 18.2.2.7 In the case of slender and flexible pters, 
consideration should be gtven to the vibrating nature of 
dynamtc ice forces and to the possibility of high momen
tary pressures and structural resonance. 

3.18.2.3 Static Ice Pressure 

Ice pressure on piers frozen into ice sheets on large 
bodies of water shall receive special consideration where 
there is reason to believe that thc ice sheets are sub ject to 
significant thermal movements relative to the piers. 

3.19 BUOYANCY 

Buoyancy shall be considercd where ·it affects the 
design of either substructure, including piling, or the 
superstructurc. 

3.20 EARTH PRESSURE 

3.20.1 Structures which retain fills shall be propor
tioned to withstand pressure as given by Rankine's for
mula; provided, however. that no structure shall be 
designed for less than an equivalent fluid weight (mass) 
of 30 pounds per cubic foot. 

3.20.2 For rigid frames a maximum of one-half of the 
moment caused by earth pressure (lateral) may be used 
to reduce the positive moment in lhc beams. in thc top 
slab. or in thc top and bottom slab. as thc case may be. 

3.20.3 When highway traffic can come within a hori
zontal distance from thc top of thc structurc equal to 
one-half its height. the pressure shall have addcd to 1t a 
live load surcharge pressure equal to not less than 2 feet 
of earth. 

3.20.4 Where an adequately designed reinforced con
crete approach slab supported at one end by thc bridge IS 

provided, no live load surcharge need be considered. 

3.20.5 All designs shall provide for the thorough 
drainage of the back-filling material by means of weep 
hales and crushed rock., ptpe drains or grave! drains, or 
by perforated dratns. 

3.21 EARTHQUAKES 

In regions where earthquak.cs may be anticipatcd, 
structures shall be designed to resist e.arthquak.c motions 
by considering the rclationship of the si teto active faults. 
the seismic response of the soils at the site, and the 
dynamic response characteristics of the total structure in 
accordance with Division 1-A-Seismic Destgn. 

PartB 
COMBINATIONS OF LOADS 

3.22 COMBINATIONS OF LOADS 

3.22.1 The following Groups represen! various combi
nations of loads aod forces to which a structure may be 
subjected. Each componen! of the structurc, or the foun
dation on which it rcsts, shall be proportioned to with
stand safcly all group combinations of these forces that 
are applicable to the particular sitc or type. Group load· 
ing combinations for Service Load Design and Load Fac
tor Design are given by: 

11 



28 HIGHWAY BRIDGES 3 ~::¡ 

Group (N) = "YIJ3o · D + 13c (L + ll + J3cCF + J3EE 
+ 13a B + 13s SF + 13w W + 13wc WL 
+ J3c· LF + J3R (R + S + Tl + J3EQEQ 
+ 13tcElCE] 

where 

N 
"Y 
13 
D 
L 
1 
E 
B 
w 
WL 

LF 
CF 
R 
S 
T 
EQ 
SF 

= 
= 
= 
= 
= 
= 
= 
= 
= 

group number; 
load factor. see Table 3.22.1A; 
coefficient, see Table 3.22.1A; 
dead load; 
live load; 
live load tmpact; 
earth pressure; 
buoyancy; 
wind load on structure; 

(3-10) 

= wind load on live load-lOO pounds per lin
ear foot; 

= longitudinal force from live load; 
centrifuga! force: 

= rib shortening; 
= shrinkage; 
:;::: temperature: 

earthquake: 
stream flow pressurc; 

ICE = 1ce pressure. 

3.22.2 For servtce load design. the percentage of the 
bas1c umt stress for the various groups is given in Table 
3.22.1A. 

The loads and [orces in each group shall be taken as 
appropnate from Articles 3.3 to 3.21. Thc maxtmum 
sectlon requlfed shall be used. 

3.22.3 For load factor design. the gamma and beta 
facwrs given in Table 3.22.1A are only intcnded for 
desigmng structural members by the load factor con· 
cept. The actual loads should not be increased by the 
factors gtven in the table when designing foundat10ns 
(soil pressurc, pile loads, etc.). The load factors are also 
not mtended to be uscd when checking the foundation 
stabiltty (safety factors agamst overturning, sliding, 
etc.) of a structure. 

3.22.4 When long span structures are being designed 
by load factor design, the gamma and beta factors speci
fied for load Factor Design represcnt general condittons 
and should be incrcascd if, in the Engineer's judgment, 
expected loads, service conditions. or materials of 
construction are different from those anticipated by the 
spec1fications. 

3.22.5 Structures may be analyzed for an overload that 
is selected by the operating agency. Size and configura-

tion of thc overload. !oading combinations, and load dis
tnbution will be consisten! with proccdurcs defmcd tn 
permtt policy of that agency. The load shall be applicd in 
Group lB as dcfincd in Tablc 3.22.!A. For all loadings 
less than H 20. Group lA loadmg combination shal! be 
used (sec Arttclc 3.5). 

Parte 
DISTRIBUTION OF LOADS 

3.23 DISTRIBUTION OF LOADS TO 
STRIHGERS, LONGITUDINAL BEAMS, 
AND FLOOR BEAMS• 

3.23.1 Position of Loads for Shear 

3.23.1.1 End shcars and reactions in transverso 
floor beams and stringers shall be ca!culated assuming 
that the wheel or axle load adjacent to the cnd being ana· 
lyzcd is not distributed longitudinally. 

3.23.1.2 Lateral distribution of the whcel loads al 
cnds of the beams or stnngers shal! be that produccd b•· 
assumlng the no•)ring to act as a simple span betwc:c

1
• 

stringers or beams. For wheels or axles in other posttions 
on the span, the distribution for shear shall be deter
mined by the mcthod prescribed for moment, except that 
the calculations of horizontal shear in rectangular timber 
beams shall be in accordance with Article 13.3. 

3.23.2 Bending Moments in Stringers and 
Longitudinal Beams .. 

3.23.2.1 General 

In ca!culaung bending moments in longitudinal beams 
or stringers. no longitudinal d1stribution of thc whcel 
loads shall be assumed. The lateral distribution shall be 
determincd as follows. 

3.23.2.2 Interior Stringers ancl Beams 

The live load bending mamen! for each interior 
stringer shall be determined by applying to thc stringer 
the fraction of a wheel load (both front and rear) deter
mined in Table 3.23.1. 

• Provisions in this Anide shall no1. apply to ortbotropic dcc:t 
bndges. 

•• ln view of the complexit)' of the thcoretteal analysi.s involveo' 
lhe distribulion or wheel loads lo stnngen. the empincal mct'. __./ 
ben:an desc:nbcd is authon.zcd for the de$a¡n or normal tu¡bw.) 
bridge!!.. 

12 



., 

\ 

3.23.2.2 DIVISION 1-DESIGN 29 

Table 3.22. lA Tablo oC Coefficiellts '1 and fj 

Col. No. 1 2 1 3 1 3A 1 4 1 S / 6 1 7 1 8 1 9 10/ 11 12/ 13 14 

~ FACTORS 

GROUP ..., 1) (1,+1), L<-l)g CF E B SF w WL LF R+S+T EQ ICE .. 
1 l. O 1 1 o 1 PE 1 1 o o o o o o lOO 

lA l. O 1 2 o o o o o o o o o o o 1&0 

lB l. O 1 o 1 1 ~E 1 1 o o o o o o •• 
e 

ll l. O 1 o o o 1 1 1 1 o o o o o 12&. < 
o lll l. O 1 1 o 1 ~E 1 1 0.3 1 1 o o o 12& .J 

"' IV l. O 1 1 o 1 ~E 1 1 o o o 1 o o 12& 
u V l. O 1 o o o 1 1 1 1 o o 1 o o u o > 
"' 

VI l. O 1 1 o 1 ~E 1 1 0.3 1 1 1 o o u o 
"' vn 1.0 1 o o o 1 1 1 o o o o 1 o 133 "' Vlll 1.0 1 1 o 1 1 1 1 o o o o o 1 140 

IX 1.0 1 o o o 1 1 1 1 o o o o 1 1&0 
X 1.0 1 1 o o ·~E o o o o o o o o 100 Culveñ 

1 1.3 ~o 1.67 o l. O ~E 1 1 o o o o o o 

z lA 1.3 ~o 2.20 o o o o o o o o o o o 

" lB 1.3 ~o o 1 1.0 ~~ 1 1 o o o o o o 
¡¡; • ll 1.3 •o o o o PE 1 1 1 o o o o o :¡¡ .. • e lll 1.3 a o 1 o 1 a1 1 1 0.3 1 1 o o o • = "' IV 1.3 l"o 1 o 1 Pll 1 1 o o o 1 o o .. 
o .. .. V 1.2& ilo o o o P!t 1 1 1 o o 1 o o < 
u o < VI 1.2& Jo 1 o 1 ~~ 1 1 0.3 1 1 1 o o .. 

PI! 
z 

e vn 1.3 •o o o o 1 1 o o o o 1 o 
< VIII 1.3 ¡jo 1 o 1 P!t 1 1 o o o o o 1 
o IX 1.20 ~o o o o PE 1 1 1 o o o o 1 .J 

X 1.30 1 1.67 o o ~E o o o o o o o o CuJven 

(L + Dn - Live load plus impact for AASHTO Highway H or HS loading 
( L + I)P • Uve load plus 1mpacr cons1stent wlth the overload critcria of the operation 

a gene y. 

* 1.25 may be usc:d for des•gn of outs1de roadway beam when com
binatíon of Sldewalk l1ve load as well as trafflc: hve load plw 1mpact 
govems lhe des1gn. but thc capaclty of the sectwn should not be less 
than rcquircd for tughway traffic live load ooly using a beta factor of 
1.67. 1.00 may be used for des&gn of detk slab with combtnauon of 
loads as de~nbcd LR A nicle 3.24.2.2. 

.. Per _ Max1mum Unit Stress (Operallng Rating) x 
100 centage - Allowablc BasiC Umt Stress 

For Serv1ce Load Des1gn 

% CColumn 14) Perccntage of Basic Unit Stress 

No mercase in allowable una stresses shall be permined for members 
) ,~r connect¡ons carrymg wínd loads only. 

For culvcrt load1ng specifiCalions. sce Anaclc 6.2. 

J.iE :o: 1.0 and O.S for latcnlloads on ngid framcs (check botb load· 
íngs to scc whiCb onc govemsl. Sec An1cle 3.20. 

For Load Factor Des1gn 

6E "'" I.J for lateral canb pres¡ure for rc:taining waiJs and rigid 
framcs c::u:ludiag rigid culverts. 

~ • O.S for lateral carth preuure whco c:hecüa¡ posiliYC 
momcms in rigid trame$. Tb1S compbes Wltb Anide 3.20. 

~. = I.O!ur...ualconhpresswe ,' 
¡3,0 .. O. 75 whcn che:ckiog mcmber for mimmum axial load and 

muimum tDQIDICDt or maxunum c:cc:entrJCily ••••• For 
~D 1.0 wbco check1ng member for mu.smum axial Colama 

load aod mmimum tDCWDeDt ••••••••••••••••••• Desip 
1.0 for ~uraland teasion mcmbcn 
1.0 !ur RisiAi Cul...u 
I.S !ur F1cúb1c Cul-a 

'-.../ 
For Group X klrading (culvcrts.) the Pte factor shall be applied lO verti-SE "" 1.00 for vert1cal and lateralloads on all other structures. 
caland borizoatal kJeds. · 
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30 HIGHWAY BRIOGES 3.23.2.3 

TABLE 3.23.1 Distribution of Wh .. l Loads in 
Longitudinal Beams 

Bndgc Oes1gned for 
Bndge Des1gncd for Two or More 

K1nd of Floor One Trafflc Lane Traff¡c Unes 

T1mbcr·• 
Plank0 514.0 SI). 75 
Nali lammau:d• 
4" th!Ck or muluple 
la~ e~ noors ovcr s~ 
th1ck. 514.5 S/4 O 

6~ or more thick SIS.O 514.25 
Ir S e:u:eeds 5' lf S exceeds 6.5' 
use footnote f. I1SC íootnotc f. 

Glu~d Lammated'" 
Pancls on Giucd 
Lam¡nated Str1ngers 
4~ th1ck 514 S S/4.0 
6~ or more thick 516 o 515.0 

lf S exceeds 6' lf S exceeds 7 .5' 
us.c footnote f. u.se footnotc f. 

On Steel Stringers 
4H th1ck 514 5 514.0 
6" or more th1ck. 515.25 514.5 

If S exceeds 5.5' lf S excceds 7' 
use foomotc f. u.se footnote f. 

Concrete: 
On Stee\ l-Bcam 
Stríngcrs• and 
PtesltCS!i.ed Concrete 
G1rders 517 o 515.5 

lf S exceeds 10' lf S cxceeds 14' 
use tootnote f. use footnotc r. 

On Concrete 
T-Beams 516.5 516.0 

lf S excccds 6' lf S exceeds 10' 
use footnote f. use footnotc f. 

On Ttmber 
Smngers $16.0 515.0 

Ir S cxcceds 6' lf S excef:ds 10' 
USC ÍOOIDOIC f. use footnote r. 

Concrete Box 
Gtrderstt 518 o 517.0 

lf S excef:ds 12' lf S excceds 16' 
use footnote f. use footnote f. 

On Steel Box Gtrders Sce Anacle 10.39.2. 
On Prestressed Cun· 
crete Spread Box 

Bcams Sce Articlc 3.28. 

Stee\ Grid: 
(Lc:ss !han 4~ thld:) 514.5 514.0 
t-1~ or more) 516.0 515.0 

lf5=:ceds6' lf S excef:ds 10.5' 
use footoote ( use footoote f. 

Steel Bndge 
Corrugated Plank' 

tr mm. dcpth) 515.5 514.5 

S = average stnnger spacmg m feet. 
•nmber d1mensions shown are for nommal thickneu. 
t>Piank Ooors conslst of pu:ccs of lumbcr laid edge to edge with tbe 

wtde faces beanng on the support.s (scc Article 20.17-Divisioa 11). 
"Natl laminated Ooors cons&st of p~eecs of lumbcr laid faa to facc 

w¡th the nanow edges bearing on the supports. each ptece bcmg natled 
to the precedmg picce (sce Articlc: 20.18-0IVtswnll). 

4 ~tu \tiple \a~er Ooors constst of two or more layen of planks. each 
\ayer ~tng latO atan angle to thc: other tsce Arhcle 20.l7-D1VIsioo 
11> 

., Glued laminated panel floon consist of vertiCally glued lammated 
1 

mcmbcn wtth tbc narrow cdges of tbe laminauons bcann¡ on the sup
ports ISCC ArtM:Ic 20.1.1-Dlvision 11). 

'Jn this case thc load on each suin¡cr shall be the reactKJa of the 
V~hef:l loads. assummg the floonng bctween lhe stnngcn to act as ¡ 

stmplc beam. 
1 ""Destgn of l·Bearn BndgC$ .. by N. M. Newmark-Pror:Cf:din,:~. 

ASCE. Man:h 1948. 
11The sidewalk livc k:Jad (sce Arttcle 3.1!5). shall be omuted for Inte

rior and exterior bol: gtrdcn destgned 1n accordance wnh the wheel 
load disUtbuuon mdtcated hcrctn. 

'Dtstnbullon factors for Stecl Bndge Corruga1ed Plank set rorth 
abovc are based substantially on the rollowtng reterence: 

.loclrnal ofWaJhington Acadrm~ of Scirncrs. Vol. 67. No. 2. 1917 
"Wheel Load Dtsmbutáon of Stccl Bril.lgc Plank.- by Conrad P. Hcuu. 
Professor of Civil Engmeenng. Umvcrslty of Maryland. 

These dtstribuuon racun 'Mere dcveloped bascd on studics ustng 
6" x 2" saeel conugaa.ed plank. Tbc: facton. should yickl SI re results for 
other corrugation configurauons prov¡ded prirnary bend1ns s11Unns-as 
the same as or greater than tbc: 6" x 2" c:OrTUgaJ:ed plank wcd m lbc: 
studics.. 

3.23.2.3 Outside Roadway Stringers and Beams 

3.23 .2 .3 ./ Steel-Timber-Concrete T-Beams 

3.23 .2 .3 .l./ The dead load supported by the out
side roadway stringer or beam shall be that portian of the 
floor slab carried by the stnnger or beam. Curbs. rail
ings. and wearing surface. if placed after the slab has· 
e u red, may be distributed equally lo all roadway string-( 
ers or beams. 

3.23.2.3.1.2 The live load bending moment for out
s¡de roadway stringers or beams shall be determined by 
applying to lhe stringer or beam the reaction of the 
wheelload obtamed by assuming the floonng to actas a 
simple span between stringers or beams. 

3.23 .2 .3 ./.3 When the outside roadway beam or 
slnnger supporls lhe sidewalk live load as well as traffic 
live load and impact and the structure is to be designed 
by the service load method. the allowable stress in lhe 
beam or stringer may be increased by 2S percent for the 
combination of dead load, sidewalk live load, traffic live 
load, and impact, providing tbe beam is of no less carry
ing capacity than would be required if there were no 
sidewalks. When the combination of sidewalk li~e load 
and traffic live load plus impact governs tite design and 
the structure is to be designed by the load factor method. 
1.25 may be used as the beta factor in place of 1.67. 

3.23 .2 .3 ./:4 in no case shall an exterior stnnger 
have less carrying capacity than an interior stringer. 

3.23 .2 .3. 1.5 In the case of a span with concret• 
floor supporred by 4 or more steel stringers, the fracl (,_,./ 
ofthe wheel load sha 11 not be less than: 
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10.2 DIVISION 1 DESIGN 187 

' J0.2 MATERIALS 

10.2.1 General 

These spec1fications recognize steels hsted in the fol· 
lowmg subparagraphs. Other steels may be used: how
ever. their properues. strengths. allowable stresscs. and 
workability must be estab1ished and specified. 

10.2.2 Structural Steels 

Structural steels shall conform to the material desig
nated in Table l0.2A. (The stresses m this tableare in 
pounds per square inch.) The modulus of e1asticity of all 
grades of structura1 stee1 shall be assumed to be 
29.000.000 ps1 and the coeffic1ent of linear expans1on 
O. 0000065 per degree Fahrenheit. 

10.2.3 Steels for Pins, Rollers, and Expansion 
Rockers 

Steels for pins. rollers. and expansion rockers may 
conforrn to one of the designauons Hsted below and in 
Tab1e 10.26. in addition to the designations 1isted in 
Table 10.2A. 

) Stee1 Bars, Carbon Cold Finished Standard Qua1ity, 
· AASHTO M 169 (ASTM A 108) and Stee1 Forgings, 

Carbon and Alloy. for Generallndustria1 Use. AASHTO 
M 102 !ASTM A 668). 

10.2.4 Fasteners-Rivets and Bolts 

Fasteners may be carbon steel bo1ts (ASTM A 307); 
power-drtven rivets. AASHTO M 228 Grades 1 or 2 
¡ASTM A 502 Grades 1 or 2): or high-strength bolts. 
AASHTO M 164 (ASTM A 325) or AASHTO M 253 
(ASTM A 490). 

10.2.5 Weld Metal 

Wc!d metal shall conform to the current nequirements 
of the ANS/IAASHTOIAWS D 1.5 Bridge Welding Code. 

10.2.6 Cast Steel, Ductile lron Castings, Ma11eable 
Castings, Cast lron, and 8ronze or Copper 
Alloy 

10.2.6.1 Cast Steel and Ductile lron 

Cast steel shall conform to specifications for Steel 
Castings fnr Hi~hway Bridges. AASHTO M 192 !ASTM 
A 486); Mild-to-Medium-Strength Carbon-Steel Cast
mgs for General Applica!ion, AASHTO M 103 (ASTM 
A 27); and Corrosion-Resistant 1ron-Chromium. lron
Chromium-Nickel and Nickei-Based Alloy Castings for 
General Application, AASHTO M 163 (ASTM A 743~ 
Ductile iron castings shall conform to ASTM A 536. 

10.2.6.2 Malleable Castings 

Malleable castings shall conform to specifications for 
Malleab1e lron Castings. ASTM A 47, Grade 35018 
(minimum yteld point 35.000 psi). 

10.2.6.3 Cast lron 

Cast iron castings shall conform to specifications for 
Gray lron Castings, AAS!ITO M 105. Class 30. 

10.2.6.4 81'011Ze or Copper-Alloy 

Bronze castings shall conform to AASHTO M 107 
(ASTM B 22) Copper Alloys 9!3 or 911 or, Copper-AI
Ioy Pla1es shall conform to AASHTO M 108 ( ASTM 8 
100). 

Part 8 
DESIGN DETAIL5 

. _) 

10.3 REPETITIVE LQ.\DING AND TOUGHNESS 
CONSIDERATIONS 

10.3.1 Allowable Fatigue Stress 

Members and fasteners subject to repeated variations 
or reversals of stress shall be designed so thal the maxi
mum stress does not exceed the basic allowable stresses 
gtven m Articlb'I0.32 and that the actual range of stress 
does not exceed the allowable fatigue stress range given 
in Tab1e 10.3.1A for the appropriate type and location of 

ma1erial given in Table 10.3.18 and shown in Figure 
!0.3.1C. 

For unpainted wcarhering steel, A 709, all grades. the 
values of allowable faligue stress range, Table 10.3.1A, 
as modified by footnote d. are valid only when the 
design and details are in accordance with the FHWA 
Technical Advisory on Uncoared Wearhering Sreel in 
Srrucrures, da1ed October 3, 1989 . 

Main load carrying components subjected to tensile 
stresses thal may be considered nonredundant load palh 
mcmbers-thal is, where fai1ure of a single element 
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188 HIGHWAY BRIDGES 10 3.1 

could cause collapse-shall be designed for the allowa
ble stress ranges indicated in Table 10.3.1A for 
Nonredundant Load Path Structures. Examples of 
nonredundant load path members are flange and web 
plates in one or two girder bridges. mam one-element 
truss members. hanger plates. and caps at single or two
column bents. 

TABLE IO.J.IA Allowabl< Fatigue Stress Range 

Redundant Load Path Structures• 

Allowable Rangc: of Stress. F,, (ksila 

Category For For For For ovc:r 
(See Table 100.000 500.000 2.000.000 1.000.000 
10.3.18) eycles Cycles eycles Cyclc:s 

A 63 (49)' 37 (29)4 24 (18)4 24 ( 16)4 

B 49 19 18 16 
B' 39 23 14.5 12 
e 35.5 21 13 10 

12' 
D 28 16 10 7 
E 22 13 8 4.5 
E' 16 9.:! 5.8 2.6 

.F 15 12 9 8 

Nonredundant Load Path Structures 

Allowablc Range of Stress. Fu (ksi)• 

Category For For For For over 
(See Table 100.000 500.000 2.000.000 2.000.000 
10.3.181 Cycles eycles eycles e y eles 

A 50 (39)4 19 (23)4 24 (16)' 24 (16)4 

B 39 23 16 \6 
B' 31 18 11 11 
e 2K 16 10 9 

12' 11' 
D 22 13 8 5 
E" 17 10 6 2.3 
E' 12 7 4 1.3 
F 12 9 7 6 

• Suucture types w¡th mult1-load palhs where a smg~ fracture ia a 
m cm bcr cannot lcad to the collapse. For cumple. a simply supported 
single span multi-beam bndge ora mulli-elcment eye bartnl1S member 
has redundan! load padu. 

•The rangc of stress is defincd as thc algcbraic diffcrcnce bc:tween 
thc maximum stress and thc mm1mum stress. Tcns1on scress is 
cocuidcrcd to havc thc oppos_itc a lgcbriiC 5180 rrom c:omprusioo 
s1rcss. 

bFor transvcl'loe sliffcncr welds on Íirder wcbs or flanges. 
~Paruallcnglh wcldcd covcr platcs s.hall not be uscd on rlangcs more 

than 0.8 tnchell th1ck for nonrcdundant load palh s1ructurcs. 
dFor unpaanted wcathcnng s1ecl. A709. all grades. whcn uscd in 

conformance wilh 1hc FHWA T~chnical ltdvisory on Uncoattd 
\Vtathmng Stt>d m Struclur~s. datcd Octobcr 3. 1989. 

10.3.2 Load Cycles 

10.3.2.1 The number of cycles of maximum stress 
range to be considered in the design shall be selected 
from Table 10.3.2A unless traffic and loadometer sur
veys or othcr considcrations indicate othcf"Nise. 

10.3.2.2 Allowable fatigue stresses shall apply to 
those Group Loadings that include live load or wind 
load. 

10.3.2.3 The number of cycles of stress range to be 
considered for wind loads in combinaüon with dcad 
loads. cxcept for structures where other considerations 
indicate a substantially different number of cycles, shall 
be 100,000 cycles. 

10.3.3 Charpy V-Notch Impact Requirements 

10.3.3.1 Main load carrying member components 
subjectcd to tcnsile strt:- ... rcquirc supplcmcntal impact 
propenies as described 10 the Material Specifications. •• 

10.3.3.2 These impact requirements vary depend
ing on the type of steel. type of construction, welded or 
mechanically fastened. and the average minimum ser
vice temperature to which the structure may be sub
jected.••• Table 10.3.3A contains the temperature zone· 
designations. 

10.3.3.3 Components requiring mandatory impact 
propenies shall be destgnated on the drawmgs and the 
appropnate zone shall be designated in the contract doc
umcnts. 

10.3.3.4 M 270 Grades 100/JOOW steel shall be 
supphcd to Zonc 2 rcquircmcnts as a minimum. 

10.3.4 Shear 

10.3.4.1 When longitudinal beam or girder mem
bers in bridges designed for Case 1 roadways are investi
gated for "over 2 mi Ilion" streSs e y eles produced by 
placiog a single truck on the bridge (see footnote e of 
Table 10.3.2A), the total shear force in the beam or 

•• AASHTO Sttmdturl Sp«ifrcatiotu for 'TrrvuportGtidl Ma,rials 
and M<tltods of S4mplinB and TtSimB. 

( 

••• Tbe basi> and pbilosophy uscd to deYolop lheo< requuancou 
are g:ivcn in a papcr cnlllled 1'he Devclopmcnc of AASHTO Fnc:ture
Tough.ness Rcquircmcnts for Bridge Stecls .. by John M. Banom. fcb.. 
ruary 1975. availablc from thc American 1~ and Sted lMiintt:.''-.../' 
Washington. D.C. 
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10.3.4.1 DIVISION 1-DESIGN 189 

) TABLE 10.3.18 

Stress lllusuaaive 
e¡tegory Examplc 

Kind of (Scc Table (Scc Figure 
General Conditlon Situar ion Stress 10.3.1Al 10.3.1e) 

Plain Member Base metal w1th rolled or cleaned surface. Flame cut cdges T or Rev' A 1.2 
wuh ANSI smoothness of l.(X)() or less. 

Butlt-Up Membcrs Base metal and wc:ld metal in membe~ of buih..up plates or TorRcv B 3.4.5.7 
shapes twithout auachments) connected by conunuous fui! 
penetration groove welds twuh backmg bars removed) or by 
contínuous fillet welds parallel to thc direct1on of applied 
SITCSS 

Base metal and weld metal in membcn of built·up platcs or T or Rev B' 3.4.5.7 
shapes t w¡thout attachments) connected by continuow full 
penetratJon groovc: welds wtth backing bars not removed. or 
by continuous partía! penetration groove welds parallel to the 
d¡recuon of applied stress. 

Calculated flexura! stress at the toe of transvcrse stiffencr Tor Rcv e 6 
wclds on gtrder webs or flangcs. 

· Base metal al ends of partiallcngth welded covcrplates 
narrower than the flange having square or tapered cnds. with 
or without welds across the ends. or wider than flange with 
welds across the ends: 

(a) Flange thtckness := 0.8 m. T or Rev E 7 

· (b) Flange thickness > 0.8 m. Tor Rcv E' 7 

Base metal at ends of partiallength welded coverplates wider TorRcv E' 7 

' than the fiange without welds across the ends. 
1 

..! Groove Wclded Base metal and weld metal in or adjacent to full penetration TorRcv B 8,10 

Connecttons groove weld sphces of rolled or wclded sections hav&ng similar 
pro files when welds are ground flush wuh grmding in the 
dtrect1on of applied stress and weld soundness established by 
nondestrucuve ¡nspecuon. 

Base metal and weld metal in or adjacent to full penetrat&on T or Rev B 13 
groove weld splices wuh 2 ft. radius transtUons in wtdth. 
when welds are ground flush wuh grinding in thc dircction 
of applted stress and weld soundness ~stablished by 
nondestructtve mspecuon. 

Base metal and weld metal in or adjacent to full pcnetration 
groove weld splices at transnions in w¡dth or thickness, with 
welds ground to provide slopcs no steepcr than 1 to 2%. wtth 
gnnding m the d1recuon of the applied stress, and wekl 
soundncss establishcd by nondestrucllvc inspcction: 

(a) AASHTO M270 Grades 100/IOOW (ASTM A709) TorRcv B' 11.12 

base: metal 
(b) Otbcr base metals TorRcv B 11.12 

Base metal and weld metal in or adjacent to full penetration TorRcv e 8,10.11.12 

groove V~Cid sphccs. with or wnhout transitions having slopes 
no grcatcr than l to 21/%, whcn thc rein(orccmeot is not 
removed and weld soundness is estabhshed by nondestructivc 
inspecuon. 

Groove Wclded Base metal adjacentto details ¡ttachcd by full or partial TorRcv e 6.1S 
Auachmeots- pcnetration groove welds whcn the detail length. L. in tbc 
Longitudmally direction of stress, is less than 2 in. 
Loadc:db Base metal adjacentlo detaib auached by full or partial TorRcv D IS 

-~ penetratton groove welds when thc dctail length. L. in the 
direcuon of stress. is between 2 tn. and 12 times the pl~e 
thickncss but less than 4 in. 

17 
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TABLE 10.3.18 (Continuodl 

Stress lllustrativc 
Categ:ory Examplc 

Kmd or (Sce Table (See Ftgure 
G~neral Condnion Suuatton Stn:ss 10 3.1Al 10.3.1Cl 

Base metal adjacent to details attaLiled by full or parual 
penetrauon groovc welds whcn thc detaillcngth. L. 10 the 
d1rection of stress. 1s grcatcr than 12 times the platc thickncss 
or greater than 4 m.: 

(a) Detail thickness < 1.0 m. T or Rcv E 15 
(b) Detall th1ckness 2.: 1.0 m. T or Rev E' 15 

Base metal adjacent to deta1ls attached by full or partlal 
penctration groove welds wtth a transllion radius. R. 
regardless of the detalllength: 

- W lth the cnd wclds ground smooth T or Rev 16 
(a) Transiuon rad1us 2: 24m. B 
tbl 2-l m. > Transmon rad1us 2: 6 in. e 
(el 6 in. > Transmon rad1us 2' 2 10. o 
(d) 2 m. > Translllon rad1us 2: O m. E 

- For all transiuon radit without end wclds ground smooth. T or Rev E 16 

Groove welded Detall base metal auachc:d by full penetration groove wclds 
Attachments- v.uh a transiuon rad1us, R. regardless of the detaillength and 
Transversely with weld soundness transverse to the direcuon of stress 
Loadcdb.c established by nondestrucuvc 1nspccuon: 

-Wuh equal plate thickness and reinforcemcnt removed T or Rcv 16 
(a) Transltlon radios 2: 24 in. B 
fb) 24 in. > Transiuon rad1us 2: 6 m. e 
(e) 6 m. > Transu10n radios 2: 2 1n. o 
(d) 2 m. > Transiuon radius 2: O in. E 

-With equal plate thickness and reinforcemcnt not removed T or Rev 16 
(a) Transi11on rad1us 2: 6 in. e 
(b) 6 in. > Transitton radius .2: 2 in. o 
(cJ 1m. > Trans1t1on radiUs 2: O in. E 

-Wtth uncqual plate thtckness andrcinforcement removed T or Rev 16 
fa) Transmon radios 2: 2 in. o 
( b) 2 m. > Transiuon radtus 2: O 10. E 

-For all transuion radii with unequai plate thickncss and T or Rev E 16 
remforcement not removed. 

Flilet Welded Base metal ac detatls connectc:d with transversely loadcd 
Conncc11ons welds. wtth the welds perpendicular to the dtrecuon of stress: 

(a) Detail thickncss s 0.5 m. T or Rev e 14 
(b) Detail thtckness > 0.5 tn. T or Rev Sec Noted 

Base metal al mtennlltent fiHet wclds. T or Rev E 

Shc:ar stress on tbroat of fillct wclds. Shear F 9 

Fi tic t Wcldcd Base metal adjacent to details attached by fillet wclds with T or Rev e 15.17.18.20 
Anachments- lcngth. L. m thc direction of stress, is less than 2 in. and 
Long.Jtudanally stud-type shcar connectors. 
Loadedb.L·.c 

Base metal adJacent to dctails aua~.:hcd by fillet welds with T or Rev o 15,17 
length. L. in the d1rection of stress. bctween 2 in. and 12 
times the plate thickness but less th:m 4 in. 

Base metal adjacent to details auachcd by fillet welds with 
length. L. in the dtrection of stress greater than 12 times the 
plate thickncss or greatcr than 4 m.: 

(a) Dctailthick.ness < l. O in. T or Rev E 7.9.15.17 
(b) Detail thackness 2: 1.0 in. Tor Rcv E' 7.9.15 
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'1 TABLE IO.J.JB (Contiauod) ) ____________________________________ __ 

) 

General Condiuon 

Fillet Welded 
Attachmcnts
Transversely Loaded 
with the weld in 
the direcuon of 
pn ncipal stress0·~ 

Mechanically 
Fas tened 
Connections 

Situation 

Base metal adjacent to details auached by fillel welds wuh a 
transuion radius. R. regardless of the detaillength: 

- W tth the end wclds ground smooth 
(a) Transit1on radius ;::: 2 in. 
(b) 2m. > Transiuon radius ~O in. 

-For all transuion radLi without the end welds 
ground smooth. 

Detall base metal attached by fillet welds with a transU1on 
radius. R. regardlcss of thc detall length tshear stress on the 
throat of fillet welds govemed by Category F): 

-With the end welds ground smooth 
ta) Transmon radaus 2. 2 in. 
(b) 2m. > Transnion radaus ~O in. 

-Foral! transilion radii without lhc cnd wclds 
ground smooth. 

Base metal at gross sccuon of high strength boltcd slip 
res1stant connccuons. except ax1ally loadcd joints whlch 
induce out..of·planc bcnding in connecting materials. 

Base metal at nct scctlon of b.igh strength boltcd 
bcaring·typc conncctions. 

Base metal at net scction of rivetcd connc:ctions. 

Kind of 
Stress 

T or Rcv 

T or Rev 

T or Rev 

T or Rev 

T or Rev 

T or Rev 

T or Rev 

Stress 
Category 
(See Table 
IO.J.IA) 

D 
E 

E 

D 
E 

E 

B 

B 

D 

lllusuauvc 
Eumple 

(See Figure 
10.3.IC) 

16 

16 

16 

16 

21 

21 

21 

•··r· s1gmf1es range in tenS1le stress only. "Rev" s1gmries a range of stress mvolvmg both tension an<fcompression during a suess cycle. 
b .. Longnud•nally Loadcd" sigmfics d1m:t1on of applicd stress is parallcllo thc long¡tudmal ax1s of lile wekl. '1'ransverscly Loadcd" s1gnifics 

d•rect1on of applied Slrcss IS perpendicular 10 lhc loognudinal axiS of lhc wcld. 
'Transversely Joadcd partaal penelrauon groovc wclds are proiubated. 
~ Allowable faugue stress rangc on throa1 of fiHet welds transvcrxly loadcd 1s a funct1011 of thc effeclive throlt and pille lhickncs.s. (Sce Frank and 

F1sher. Journal of a he Strucrural D1vis•on. ASCE. Vol. lOS. No. 51'9. Sept. 1979.) ~ f ,, L 
S. = ~ ( 0.06 +O 79Hir,) " ~::::: 

1 ltp 1 6 

whcre ,S; IS equallo the allowable stress range for Cacegory C givcn in Tab~ 10.3.1 A. llus assumcs no pcnclra110f1 Uthc weld root. 

~Gusset plate!> auachcd to g¡rder nange surfaccs wuh only transvers.c fillet wclds are protubucd. 

girder under thts single-truck loading shall be limited lo 
0.58 FyDtwC. The constant C. the ratio of the buck:ling 
shear stress to the shear yteld stress is defined in Anide 
10.34.4.2 or Arttcle 10.48.8.1. · 

10.4 EFFECTIVE LENGTH OF ~PAN 

For the calculauon of stresscs. span lengths shall be 
assumed as the d Lstance bctwecn centers of bearings or 

other points of support. 

10.5 DEPTH RATIOS 

10.5.1 For beams or girden, the ratio of depth to 
length of span preferably should not be less than 1125. 

10.5.2 For composile girders, the ratio of the overall 
depth of girder (concrete slab plus stccl girder) to the 
length of span prcferably should not be less than 1/25, 
and the ratio of depth of steel girder alone lo length of 
span prefcrably should not be less lhan 1/30. 

19 
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TABLE 10.3.2A Stress Cycla 

Mam (Longitudinal) Load Carry1ng Membcrs 

Truck 
Typc: or Road Case ADTr Loadang 

Fn:ewavs. Exprc:ssways. 
Majar H1ghways. and 
Streets 

Freeways. Express'hays. 
MaJOr Haghways. and 
Streets 

Other H1ghways and 
Streets not mcluded 10 

Ca::.e 1 or 11 

2.500 or 2.000.()()0' 
more 

11 less than 500.000 
2.500 

111 100.000 

l.ane 
Loadingb 

500.000 

100.000 

100.000 

Trans\ers,e Membcrs and Dc:talls Sub,ccted 10 Wheel Loads 

Truck 
Typc: of Road Case AD1T" Loading 

Frc:eways, Expressways, 2.500 or OV<' 

MaJar HLgh'hays. and mon: 2.000.000 
Streets 

Freeways. Expressways. 11 \ess than 2.000.000 
MaJOr Highways. and 2.500 
Streets 

Other Highways and 111 500,000 
Streets 

a Average Oaily Truck Traffic lone duechon\. 
bLon¡mudmal membcrs should also be checked for truck loading. 

\ 'Members shall also be mvesllgated for "over 2 mllhon" stress 
_) cycles produced by placmg a smgle truck on thc bndgc distnbuted to 

thc g1rdcrs. as dcstgnatcd tn Arhclc J. 23.2 for onc traffic lanc loading. 
Thc shcar m stccl g1rder 'o1t-ebs shall not cxcced 0.58 FyDt.C for this 
smglc !rud;. loadmg. 

_) 

TABLE 10.3.3A Tempcratu"' Zone Designations for 
Charpy V-Notch lmpact Requirements 

Minimum 
Servtce Temperature 

0°F and above 
-l'F to -JO'F 

-31'Fto -60'F 

Temperacure 
Zone Designation 

1 
2 
3 

10.5.3 For trusses the ratio of depth to length of span 
preferably should not be less tban l/10. 

10.5.4 For continuous span depth ratios the span 
length shall be cons¡dered as the distance between !he 
dead load points of contraflexure. 

10.5.5 The foregoing requirements as thcy relate to 
beam or girder bridges may be exceeded at the discretion 
of the designer. • 

• For considcral10ns 10 be taken mto account whcn cxcceding Ull:sc 
limuauons. rclcrcncc 1S m.1Jc lo "Bullc!in No. 19. Cntcfta for thc 
- ~flcCIIOn or Stcd Bndgc::.," .av¡ulable from thc Amcu¡;au !ron anJ. 

ce! lnstllutc. Washtngton. O C. 

10.6 DEFLECTION 

10.6.1 The term "deflection" as uscd herein shall be 
!he deflection computed in accordance with the assump
lion made for loading when computing the stress in thc 
membcr. 

10.6.2 Members having simple or continuous spans 
preferably should be designed so lhat the deflection due 
to service live load plus impact shall no1 exceed 11800 of 
!he span. except on bridges in urban arcas used in part 
by pedestrians whereon the ratio preferably shall not 
exceed 111000. 

10.6.3 The deflection of cantilevcr arms dueto servicc 
live load plus impact prefcrably should be limitcd to 
11300 of the cantilcver arm except for the case including 
pedestnan use, where the ratio preferably should be 
11375. 

10.6.4 When spans have cross-bracing or diaphragms 
sufficient in depth or strength to ensurc lateral distribu· 
tion of loads, the deflection may be computed for the 
standard H or HS loading (M or MS) considering all 
beams or stringers as acting together and having equal 
deflection. 

10.6.5 The moment of inertia of the · gross cross· 
sectional arca shall be used for computing the deflec· 
tions of beams and girders. When the beam or girder is a 
part of a composite member, the service live load may be 
considered as acting upon the compositc scction. 

10.6.6 The gross arca of each truss member shall be 
used in computing deflections of trusses. !f perforated 
pi ates are used. the effective area shall be the net volume 
divided by the length from center to cenler of perfora
tions. 

10.6.7 The forcgoing requirements as they relate to 
beam or girdc:r bridgc:s may be exceeded at the discretion 
of the designcr. • 

10.7 LIMITING LENGTHS OF MEMBERS 

10.7.1 For compression members, the slenderness 
ratio, KUr. shall not exceed 120 for main members, or 
those in which the majar stresses result from dead or live 
load, or both; and shall not excced !40 for secondary 
members, or those whose primary purpose is to brace 
the structure ~gainst lateral or longitudinal force, or to 
brace or reduce the unbraced length of other mcmbers, 
main or sccondary. 

21 



194 HIGHWAY BRIDGES 10.7.1 

10. 7.2 In delermmtng the radius of gyration. r. for the 
purpose of applying the limttations of the KUr rauo. the 
arca of any portian of a member may be neglected pro
vided that the strength of the member as calculated with· 
out using the arca thus neglected and the strength of the 
member as computed for the enure secuon with the KUr 
ratio apphcable thereto. both equal or exceed the com· 
puted total force that the member must sustain. 

10.7.3 The radius of gyration and the effective area for 
carrying stress of a member contaming perforated cover 
plates shall be computed for a transverse section through 
the maximum width of perforation. When perforations 
are staggered in opposite cover plates the cross-sectional 
are a of the member shall be considered the same as for a 
secuon havang perforauons in the same transvccse plane. 

10.7 .4 Actual unbraced length. L. shall be assumcd as 
follows: 

For the top chords of half·through trusses. the length 
between panel points laterally supported as mdicated 
under Article 10.16.12: for other main mcmbers. the 
length between panel point intersections or ccnters of 
braced pomts or centers of end connections; for scc
ondary members. the length betwcen the centers of the 
end connections of such members or centers of braced 
pomts. 

10. 7.5 For tension members, except rods. eyebar., 
cables. and plales. the ratio of unbraced length to radms 
of gyration shall not exceed 200 for main members. shall 
not exceed 2~0 for bracing members. and shall not 
exceed 1~0 for main members subject to a reversa! of 
stress. 

10.8 MINIMUM THICKNESS OF METAL 

10.8.1 Structural steel (including bracing, cross 
frames, and all types of gusset plates), except for webs of 
certa1n rolled shapes, closed ribs in orthotropic decks, 
fillers. and in railings, shall be not less than 5/16 inch io 
thickness. The web th1ckness of rolled beams or chan
nels shall be not less than 0.23 inches. The thickness of 
closed ribs in· orthotropic decks shall be not less than 
3/16 inch. 

10.8.2 Where the metal will be exposed to marked 
corrosive influences, it shall be increased in thickncss or 
specially protectcd aga1nst corrosion. 

10.8.3 lt should be noted that there are other provi· 
SJans m this sectíon pertaining to thickness for fillers, 
segments of compression members. gussct plates. etc. 
As >tated above, fillers need not be 5/16 im:h mmimum. 

10.8.-' For compression members. refer to "Trusses" 
{Amele 10.16). 

10.8.5 For stiffeners and other plates. refer to "Plate 
Girders" {Article 10.34). 

10.8.6 For sliffeners and outstanding legs of angles, 
etc .. refer to Article 10.10. 

10.9 EFFECTIVE AREA OF ANCLES AND 
TEE SECTIONS IN TENSION 

10.9.1 The effectíve area of a single angle tension 
member. a tee section tension member. or each angle of a 
double angle tension member in which the shapes are 
connected back to back on the same side of a gusset 
plate shall be assumed as the net area of the connected 
leg or flange plus one-half of the arca of the outstanding 
leg. 

10.9.1 1f a ~ouble angle or tee section tension member. · 
is connected with the angles or flanges back to back on' 
oppoSJte sides of a gusset plate, the full net area of the 
shapes shall be conSJdered effecuve. 

10.9.3 When angles connect to separate gusset plates, 
as in the case of a double webbed truss, and the angles 
are connected by stay plates located as near the gusset as 
practicable. or by other adequate means. the full net area 
of the angles shall be considered effective. 1f the angles 
are not so connected, only 80 percent of the net areas 
shall be considered effective. 

10.9.4 Lug angles may be considered .S effective in 
transmitting stress, provided they are connected wíth al 

least one-third more fasteners than required by the stress 
to be carried by the lug angle. 

10.10 OUTSTANDINC LECS OF ANCLES 

The widths of outstanding legs of angles in compres
sien {exeept where reinforced by plates) shall not exceed 
the following: 

In main mc:mbers carrying axial stress. 12 times ti 
thickness. '-.../ 
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V.-FALLAS COMUNES EN ESTRUCTURAS METÁLICAS. 

Las estructuras como bodegas o edificios metálicos en México D. F. cuando se colapsan es por: 

1) GRANIZO. 

Que es una acción ambiental accidental. que es una sobrecarga que cuando no se considera en el proyecto 
estructural causa pandeas en los elementos y por tanto fallas o inclusive colapsos. 
Las causas que provocan las fallas pueden ser: 
a) Generalmente es porque se tapan las bajadas de aguas pluviales. 
b) Porque no se considera el peso del granizo en el disei!o estructural. 
e) Poca pendiente lo cual hace que no resbale el granizo y entonces se acumula en la techumbre. 

2) VIENTO. 

En zonas costeras las estructuras ligeras se colapsan o dañan por buracanes. De acuerdo con la clasificación de 
ciclones SAFFIR-SIMPSON, la depresión tropical tiene vientos menores a 63 kilómetros por hora: la tormenta 
tropical entre 63 y 118 y los huracanes mayores a 119 kilómetros por hora. 
CATEGORÍA DE HURACANES. 
Los huracanes se dividen en cinco categorías, según la intensidad de sus vientos: 

1 II m IV V 
Van de Van de Van de Van de Van de 

118.1 Kmlhr 154.1 Krnlhr 178.1 Km/hr 20 1.1 Krnlhr 250.1 Km/hr 
a a a a en 

154.0 Kmlhr 178 Krnlhr 201.0 Km/hr 250.0 Krnlhr Adelante 

El viento causa en techumbres succión (sub-presión). es decir, levanta a las estrocturas venciendo el peso propio, 
por lo que es importante que el estrocturista considere la inversión de esfuerzos y en zonas costeras de 
formación de huracanes se puede pensar en hacer techumbres más pesadas, parn equilibrar la succión y posibles 
presiones interiores que provoquen las fallas. 

Las causas comunes en las fallas pueden ser: 

a) Separaciones grandes de largueros lo que hace que fallen o vuelen las láminas. 
b) Un diseño equivocado de las barras o elementos al provocar pandeas y ocurran fallas o colapsos parciales 

o totales. 

3) LETREROS ESPECTACULARES. 

Los letreros espectaculares pueden fallar también por viento (ráfaga). 
Las causas pueden ser: 

a) Un diseño estructural deficiente. 
b) Secciones demasiado económicas. 

4) CAMBIOS DE LA ESTRUCTURA METÁLICA. 

Al fabricar la estructura en ocasiones ocurre lo siguiente: 

a) Se llega a cambiar la geometria o secciones en obra contra las de proyecto de manera arbitraria en 
secciones menores. 
Se cambian las cargas colocando por ejemplo aire acondicionado o cambio de techumbre más pesada. 

( 

b) 
e) Es común cambiar las conexiones buscando el fabricante la facilidad constructiva y esto no siempre es 

1 
conveniente ya que no es posible sustituir el mismo trabajo estructural proyectado originalmente. \..._/ 
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5) SISMOS. 

En sismos arriba de 6.5 Richter ocurren daños en elementos no estructurales y estructurales. 

Los colapsos de estructuras rígidas en general cuando fallan o se colapsan son por sismos intensos y es debido a 
falta de rigidez o resistencia o ambas de la estructura: las causas más comunes en las fallas o colapsos son por 
pandeos generales o locales .Muchas veces por el efecto de columna corta que provocan muros de pretiles o 
muros parciales no desligados correctamente de la estructura causan pandeos importantes y por tanto daños o 
hasta colapsos de las estructuras. 

6) INCENDIOS. 
También el fuego es causa de fallas, las cuales causan daños y en algunas ocasiones son pérdida total. El daño 
depende del material que esta contenido, como muebles. cortinas. papel, telas combustibles, pintura. etc. es decir. 
que tan flamables o inflamables y en que cantidad están. también incide en el daño, el tiempo de duración del 
incendio o sea que el cuerpo de bomberos llegue a tiempo y sea eficiente. También es importante la disipación 
del calor en base a la rotura de ventanas. 

Como acciones prevenuvas los edificios deben tener extintores. censores de humo y calor y además las 
estructuras metálicas se deben recubrir o pintar con materiales que retardan el daño por calor ( 2 a 4 h ). 

7) TERRORISMO. 

Terrorismo es otra causa de falla por impacto, explosión o implosión, este tipo de fallas es muy dificil de prever. 

8)MONTAJE. 

Cuando No hay un plan y proyecto de montaje adecuado , pero sobretodo. cuando se descuidan los 
contra-venteos provisionales puede haber hasta colapsos o accidentes de trabajadores, lo anterior lo pueden 
generar asimetrías de cargas de montaje. lluvia, vientos o sismos , fallas de grúas por mal manejo etc 

9) ERROR DE CÁLCULO. 
En proyectos estructurales los errores pueden ser múltiples y algunas veces muy trascendentes como el mal 
manejo de cargas o solicitaciones . secciones erróneas ,el modelaje inapropiado de la estructura. la no 
interpretación correcta de los resultados, cambios de parte del dibujante (auto-cad) en planos respecto a datos 
proporcionados por el estructnrísta, considerar coeficientes sisnticos o vientos erróneo. 
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CONCEPTO: MEMORIA 

ARTICULO COMENTARIOS 

( 1 ) ¿ Se incluye memoria descriptiva "l-------------- D D 

( 2) ¿ Se incluye indice, y contenido D D de la memoria ? 

( 3 ) ¿ Las hojas vienen numeradas ? 
D D 

( 4) ¿ Contiene quien elaboró, 

D D revisó y aprobó ? 

( 5 ) ¿ Contiene fechas de elaboración, D D revisión y aprobación 7 

( 6 ) ¿ Contiene bibliografia , indicand 

D D el o los reglamentos de apoyo ? 

( 7 ¿ Se incluyen datos de resistenci 

D D y rigidez de materiales usados 
fe , E , Clase , etc .. especifique. 

Tipo de acero A-36 u otro. 

( 8) ¿ Se incluyen factores de carga y 

D D resistencia ? para fines de diseñ 

( 9) ¿ Se incluven datos de la estructu 
grupo , especifique. D D 
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ARTICULO COMENTARIOS 

( 1 O ) ¿ Se incluye datos del suelo com 
tipo, Ftu, F.S, etc .. especifiq·~------------

( 11 ) ¿ Los datos de cargas son claras~------------
cargas nominales y de diseño 

( 12 ) ¿ incluyen esquemas de áreas 
tributarias ? 

( 13 ) ¿ Los parámetros utilizados p 
sismo, están indicados y son 
correctos ? especifique 

( 14) ¿ El análisis se realizó empleand 
algún programa reconocido? 

especifique 

( 15 ) ¿ El diseño se realizó empleando 
algún programa reconocido ? 
especifique 

( 16) ¿ Se incluyen las corridas de análisis 
y diseño, para su cabal 
comprensión ? 

( 17 ) ¿ Las fzas sísmicas , rigideces , 
centros de torsión , etc ... 
se calcularon a través de un 
programa ? especifique 

( 18 ) ¿ De no ser así , se encuentran 
los cálculos correspondientes . 

( 19 ) ¿ En términos generales , se 
considera completa la memori,r¡~------------

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 
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CONCEPTO: PLANOS 

No ARTICULO COMENTARIOS ~ NO 

( 1 ) ¿ Están dibujados a mano ? o o 
( 2) ¿ Están dibujados en Autocad ? o o especifique versión. 

( 3 ) ¿ Son de 60cm x 90cm de tamañ ? o o especifique. 

(4) ¿ Son planos en albanene ? o o especifique 

( 5 ) ¿ Se entregaron con respaldo en o o disket de 3 y,". 

( 6) ¿ El cuadro de referencia, conti o o titulo , obra , No de plano , 
direcc. de obra y propietario ? 

( 7 ) ¿ Así mismo datos como: quien di o o diseño, revisó y aprobó ? 

( 8) ¿ Fecha, escala, revisiones, No o o obra, No de archivo ? 

( 9 ) ¿ Incluyen las notas necesarias y 
especificaciones correspondi ? o o 
especifique 
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No ARTICULO COMENTARIOS SI NO 

( lO) Son las anteriores , claras y s ¿ D D ambigüedades ? especifique. 

( 11 ) ¿ Se encuentran a escala los dibuj D D 
( 12 ) ¿ Se indico la escala en cada di bu· D D 

( 13 ) ¿ La calidad de dibujo es del ti D D estructural especifique? 

( 14 ) ¿ El acomodo de cortes y detalles 

D D es claro y lógico ? 

( 15 ) ¿ Existe correspondencia clara y D D lógica en la nomenclatura de 
cortes y detalles ? 

( 16 ) Los planos contienen los corte ¿ D D y detalles necesarios para, la 
cabal comprensión de lo que 
se pide ? especifique. 

( 17 ) Tales cortes y detalles ¿ se D D encuentran completos y bien 
definidos ? especifique 

( 18 ) En términos generales se 

D D considera la calidad de dibujo 
¿ buena ? especifique 

( 19 ) ¿ En términos generales se 
D D consideran los planos complet 

y legibles ? especifique. 
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RESULTADO DE EVALUACION 

I.- SATISFACTORIO 0 INSATISFACTORIO 0 

OBSERVACIONES 
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VI SUPERVISIÓN DEL TIPO DE SUJETADORES 

e identificación 

•• 

U.N.A.M. 

* 

MATERIAL 
Acero bajo en 
carbOn. 

medio en 
carbón o bien. 
baja aleadón 
tratamimto tér
mico. 

Los tornillos de alta resistencta basan su capacidad en la acción de apriete producida al ajustar el tornillo o la tuerca 
hasta producir una fuerza de tensión predeterminada. según se indica en la Tabla 6-l.Esta tensión se desarrolla al 
apretar la tuerca con llaves de torsión calibradas, o bien por el método del giro de la tuerca. Pueden usarse también 
llaves de impacto, las cuales deben ser de capacidad adecuada y con el suministro de aire suficiente para llevar a 
cabo el apriete requerido de cada tornillo en aproxintadamente 10 seg. La especificación para Juntas Estrncturales a 
base de Tornillos ASTM A325 o A490 fija los siguientes requisitos para los procedimientos de apriete: 

Tabla 6-1 Tensión mínima en tornillos (Tb), [fabla JJ.l segón AISC- LRFD) 
DIAMETRO DEL TORNILLO TENSION MINIMA DEL TORNILLO' EN TONELADAS METRICAS 

PLGS. mm Tomillos A-325 Tomillos A-490 
lh 13 5.43 6.80 

5/8 16 8.62 10.90 
y, 19 12.70 15.90 

7/8 22 17.65 22.25 
1 25 23.15 29.10 

1 1/8 29 25.40 36.30 
1 l,f.¡ 32 32.20 47.30 

1 3/8 35 38.60 54.90 
1 1/2 38 46.80 67.10 

• .. 
Igual a O. 7 de la resistencia nuruma a la tens10n de los tornillos, redondeadas a Ton como se deternuna en las 

especificaciones ASTM para A325 Y A490. 

Apriete con llaves calibradas. Cuando se usan llaves calibradas para suministrar al tornillo la tensión especificada 
en la tabla 2-1. deben ajustarse de manera tal que la tensión inducida en el tornillo sea de 5 a 10% mayor que el valor 
en cuestión. Estas deben calibrarse cuando menos una vez por cada dia de trabajo, apretando no menos de tres 
tornillos típicos de cada diámetro por instalar en un dispositivo capaz de indicar la tensión real del tornillo. Las llaves 
operadas mecánicamente deben ajustarse para que se detengan o dejen de funcionar al llegar a la tensión 
seleccionada; si se usan llaves manuales, debe anotarse la indicación de la torsión correspondiente a la tensión 
calibrada, para usarse en la instalación de todos los tornillos del lote probado. Cuando se mide la torsión las tuercas 
deben estar en movimiento de apriete. Cuando se usan llaves calibradas para instalar varios tornillos en una misma 
junta. deben volverse a apretar los que se colocaron inicialmente, ya que pueden aflojarse durante la colocación de 
los siguientes hasta lograr que todos queden apretados a la tensión especificada. 
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Apriete por el método del giro de la tuerca. Cuando se usa este método para suministrar la tensión especificada en 
la tabla 6-1, primeramente debe tenerse en condición de "apriete ajustado" una cantidad suficiente de tornillos para 
asegurar que todas las partes de la junta están en pleno contacto unas con otras. La condición de apriete ajustado se 
definirá como la que se obtiene con unos cuantos golpes de una llave de impacto o con el esfuerzo total de un 
hombre que use una llave de tuercas ordinaria. Enseguida de esta operación inicial, se colocarán tornillos en cada 
uno de los agujeros restantes, apretándolos hasta la condición de apriete ajustado. Deben entonces apretarse 
adicionalmente todos los tornillos de la junta., haciendo girnr a la tuerca la cantidad especificada en la tabla 6-2, 
empezando a apretar los tornillos que estén colocados en la parte más rigida de la junta y progresando 
sistemáticamente. 

Tabla 6-2 Rotación de la tuerca• a partir de la condición de apriete ajustado. 
DISPOSICION DE LAS CARAS EXTERIORES DE LAS PARTES ATORNILLADAS 

Ambas caras normales al eje del tornillo. o una cara normal al 
Ambas caras inclinadas 1:20 con respecto a 

eje y la otra inclinada 1:20 (sin usar rondanas achaflanadas) 
la normal al eje del tornillo (sin usar 
rondanas achaflanadas) 

Longitud del tornillob no mayor Longitud del tornillob mayor 
de 8 diámetros u 8 plgs. de 8 diámetros u 8 plgs. 

Para todas las longitudes de tornillos '/, de 

Y, vuelta 2/3 de vuelta vuelta 

.. .. 
"La rotaeton de la tuerca es la rotacton relabva con respecto al tornillo, sm que unporte a cuál de los dos (tuerca o 
tornillo) se le aplica el giro. La tolerancia en la rotación es de 1/6 de giro ( 60") en más, y nada en menos. Para 
tornillos pesados estructuralmente de cabeza hexagonal y rosca estándar de todos los tamai\os y longitudes, y para 
tuercas hexagonales pesadas semiterminadas. 
"La longitud del tornillo se mide desde la parte inferior 

... ·~~ .... ~ ~ .:::J 
Cabeza e ~ AJt. Excentricidad ~~e" "1 

AJt. Cabeza 

(a) Llave acodada (b) Llave de mango recto 

Fig. 6.2 LLAVES PARA TRABAJO PESADO 1 GOLPETEO 

6.1 SUJETADORES AUTO CONTROLABLES DE APRIETE. 

Existen en la actnalidad dos tipos de dispositivos para auto-controlar el apriete de tornillos y así garantizar la tensión 
núnima en las tuercas y tornillos y son los siguientes: 

1) INDICADOR DE TENSIÓN DIRECTA (ITD) 

Es una rondana simple con capacidad de carga mecánica. Son manufacturadas con protubernncias en una cara, la 
ettal se aplastan en una forma pronosticable de tensión en el tornillo. Se para de apretar al tornillo cuando las 
protubernncias se aplanan al punto donde un calibrador metálico de prueba no puede ser insertado en el hueco entre 
la cabeza del tornillo y la superficie superior de el ITD, en ese momento se garantiza que el tornillo tiene la tensión 
requerida para un buen funcionamiento. 

El sistema consiste solamente en comprimir las protubernncias y ya está hecho, así se mide únicamente la TENSIÓN 
EN EL TORNILLO. Este tipo de rondanas ITD ya se consiguen en México. 
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/ 
Placas 

~ 

(a) 

AASO rro 

Fig. 6.6 (a) 

F.L U.N.A.M. 

Poner la ITD bajo la 
cabua del tomillo 

Poner la nD sobre la 
rondana en lil tuerca 
final del tomillo ----

Fig. 6.S 

rTD Metrlca, equivalente 
aA325 rro 

(b) 

p -~··tj 
.• .., 

Recorte dlmnetro extertor 
para klent:Hicaclón 

(b) (e) 

2) TORNILLOS CON CONTROL DE TENSIÓN (TCT). 
Se sabe que la tensión especificada ha sido alcanzada cuando la punta especial del tornillo se cona en el surco por lo 
que se tiene una inspección visual sencilla ya que cuando la punta se rompe la tensión en el tornillo es la correcta. 
Este tipo de tornillos ya se puede conseguir en México. 

~ ~ Í;1H=ow~~~ 
'züj~ t~l~ 

TCT = Tornillo control de torque. 
Fig. 6. 7 TORNILLOS CON TORQUE- CONTROL 

Detenninación de la longitud apropiada del tomillo 

Diámetro tornillo L. - agarre + valores 
(pg) (mm) (pg) (mm) 
5/8 16 7/8 22 
3/4 19 1 25 
7/8 22 1- 1/8 28.6 
1 25 1- 1/4 32 

Fig. 6.8 
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'!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!!~ 

El costo de estos tomiUos eo el 2002 considerando a StO.OO el dólar es el siguiente para tomill"" ASTM A-325 
~ ANSI Bl8. 2.1 

MEDIDA 

1 519: ..... 

MEDIDA 
1 ~;..~?· 1 ~;,;~~~ 

3t4X 3/4. mx 2- m.is· IX r·- 540.23 
3/.iX -r -sl'i:s9 718X 2" 114" 528.53 IX !" l/4" 541.19 
ll.iY -r ¡¡¡,;- SZO.Sl 7/0X 2" tl2" 

i 
1 ,. 112" $42.14 

3/4X ,. 112" 521.39 7/8X 2" 3/4" 1 3/4" $43.41 
3/4 X ,. 3/4" 522.01 7/8X 3" 1 S44.44 

3/.iX ¡;;- sn:¡¡- 718X 3" 1t4" m. IX ,. 114" 545.66 
1/.iY" 3" -1/4" 523.75 sx 3" 112" $34.1 IX ,. 112" 546.97 
3/4 X l" 112" 524. 3" 3/4" 

=!b 
IX 3/4" "" ~ 3t4X 3" 314" 525. 4" IX 54 

3/.iX --;¡;;- su: 7!8 4" 112"" IX 'tl2" -5! 
3/4 X 4" -tri" 528.26 

Otros y largos, solicitar cotización, no incluyen IV A, preci05 lab. D.F. la mercancía viaja 

(a Forma de trabajo para el apriete 
) del tornillo 

Fig. 6.9 

(b) El apriete esta garantizado al separarse 
la parte desprendible 

VD CONEXIONES SOLDADAS, TIPOS DE SOLDADURA, ELECTRODOS, TIPOS DE JUNTAS, 
SIMBO LOGIA 

La soldadura eléctrica al arco se hace a base de calor fundiendo un metal de aportación llamado electrodo, el cual va 
a unir elementos llamados material base. Los tipos más comunes de soldadura son los siguientes: 

FIG. 7.1 TIPOS DE SOLDADURA 
(*) El tipo de preparación de las placas "no aumenta la resistencia", del tipo penetración sólo es para obtener 

una mejor calidad de soldadura. 
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(a) p¡.,. (P) 

(b) Hartzontal (H) 

(d) Sobre cabn• (SC) 

FIG. 7.2 POSICIONES PARA SOLDAR 

7.2.1 PROCESOS DE SOLDADURA 

1.· Soldadura de arco (A W). Are Weld. 
l. l.· Soldadura con arco metálico y gas. 

1.2.· 

Electro-gas. 
Soldadura de arco con plasma. 
Soldadura de arco metálico protegido (*) el más usado 
Soldadura de arco de espárragos 
Soldadura de arco sumergido 
En serie 

Soldadura de arco con núcleo de fundente 

Jl. • Procesos de soldadura. 
Il.l • Soldadura por resistencia (RW) 

Soldadura por arco con presión 
Soldadura por percusión 
Soldadura de costura por resistencia 
Soldadura de puntos por resistencia 

lll.· Cone térmico (TC). 

Ill.l. · Cone con oxigeno (OC) 
Corte con gas combustible y oxigeno 
Corte OX13cetilénico 

IIJ.2.. Cone con arco (AC) 
Corte con arco metálico 
Corte con arco y plasma 
Corte con arco metálico protegido 

IV.· Otros tipos de corte 

IV. l.· Corte con haz de electrones 
Corte con haz de rayos laser 
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GMAW 
GMAW·EG 

PAW 
SMAW 

SW 
SAW 

SAW·B 

FCAW 

FW 
PEW 

RSEW 
RSW 

OFC 
OFC·A 

MAC 
PAC 

SMAC 

EBC 
LBC 
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~OSDECO~NTEENSOLDADURADEARCOELECTIUCO 

GeneraOo< 

+ 

+ 

POftaelfoC:trooo 

- EIK1i'WO 

PDianda.d directa (CDPDI 

(a) (ELECTRODO NEGATIVO) 
Ge od .. , "' / 

/ Pot1•tectrodo 

-
1--

PIIIAGIIrabajo 
1 

¡ 

~ -
F'olandad lrWerlldi!COPI) 

(b) (ELECTRODO POSITIVO) 
Fig. 7.3 

+ 
1 

EleClrocto 

7.2.2 MARCAS DE IDENTIFICACIÓN DE LOS ELECTRODOS DE ACERO AL CARBONO 

Fig. 7.4 
Tabla 7 1 Sistema A WS de dosificación de electrodos 

DIGITO SIGNIFICADO EJEMPLO 

Primeros dos o primeros tres 
Resistencia minima a la tensión (alivio E-60XX = 60,000 lb/pulg' (mio.) 
de esfuerzos) E-IIOXX =110,000 lb/pul¡¡' (min.) 

E-XXIX - todas las posiciones 

Anterior al último Posición de aplicación 
E-XX2X = borizontal y 

E-XX3X = plana 
Tipo de energía, tipo de escoria, tipo de 

Último arco, magnitud de la penetración, pre-
sencia de polvo de hierro en el recubrí-
miento 
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Tabla 7.2 Interpretación del último dígito en la clasificación de elect 
ULTIMO DIGITO 

o 1 2 3 4 
CAoCD 

Tipo de 
a Polaridad CAoCD CAoCD CAoCD 

energía 
invertida 

Tipo de 
b Orgánica Rutilo Rutilo Rutilo 

escoria 

Tipo de Excavado Excavado 
Regular Blando Blando 

arco ra ra 
Penetración e Profunda Regular Lí~era Ligera 

Polvo de 
hierro en el 

0-10% Nada 0-10% o- 10"/o 30- 50"/o 
recubrimien 

to 

a E.QOIO es de CD, polaridad invertida; E.Q020 es de CA o CD 
b E.QO 10 es orgánica; E-ó020 es mineral 

5 6 
CD CAoCD 

Polaridad Polaridad 
invertida invertida 

Bajo Bajo 
hidrógeno hidrógeno 

Regular Regular 

Regular Regular 

Nada Nada 

e E.QO 10 es de penetración profunda; E.Q020 es de penetración mediana o regular 

rod AWS os 

7 8 
CAoCD 

CAoCD Polaridad 
invertida 

Bajo 
Mineral Hidrógen 

o 

Blando Regular 

Regular Regular 

50"/o 30-50% 

Origen: Metals and How to Weld Them (Cievelan<l Ohio: James F. Lincoln Are Welding Foundation). p. 94 

Nota: El prefijo "E" (a la izquierda de un número de 4 o 5 dígitos) significa electrodo para soldadura de arco. 
Origen: Metals and How to Weld Them (Cievelan<l Olllo: James F. Lincoln Are Welding Foundation). p. 94 

CLASIFICACIÓN 
AWS-ASTM 

TABLA 7.3 
CLASIFICACIÓN DE LOS ELECTRODOS. 

POSICIONES PARA 
TIPO DE PRODUCIR 

RECUBRIMIENTO SOLDADURAS 
SATISFACTORIAS 

TIPO DE CORRIENTE 

E-<iOlO Celulosa - Sodio P,VH,SC Continua, Polaridad, Inversa, (Polo Posi-tivo) 
E-<iOll Celulosa - Sodio P,VH,SC Alterna o continua polaridad inversa 
E-<i012 Titanio- PotasiO P,VH,SC Alterna o continua polandad directa (polo-) 
E-<iO 13 
E-ó020 
E-<i027 
E-7014 
E-7015 
E-7018 
E-7024 

Titanio- PotasiO P.VH,SC Alterna o continua cualqUier polaridad 
Oxido de hierro P ,Ji-Filetes Alterna o continua polaridad directa 

Polvo de hierro ox hierro P ,Ji-Filetes Alterna o continua polaridad directa 
Polvo de lnerro v titania P.V,H,SC Alterna o continua cualquier polaridad 
Bajo hidrngeno v sodio P,V,H,SC Continua polaridad inversa 

Polvo de luerro, bajo hidr. P,V,H,SC Alterna o continua polandad mversa 
Polvo de hierro H, Filetes, P Alterna o continua cualqwer oolaridad 

TABLA 7.4 
ELECTRODOS QUE FIJA LA NORMA SMAW SOLDADURA DE 

ACERO METÁLICO PROTEGIDO 
ACEROASTM ELECTRODO PROPIEDADES DEL Fy o 

Fy (Kglcnr) Fy (FEXX) (Kglcnr) ELECTRODO Fu (Kglcnr) Lb/pi!' ~cm> 

A-36 36(2530) 
E.QOXX 60,000: ( 4228) 72,800(5131) 50,000 3,522) 
E-70XX 70,000,_( 4933) 76 000(5356) 60,000 4,227) 

A-572 50(3500) 
E-7015.16: (4933) 

76,000(5356) 
Alargamiento 60,000 (4,227) 

E-7018.28: (4933) 30% 60,000 (4.227) 

A-588 50(3500) 
E-7015.16; (4933) 

76,000(5356) 60,000 (4,227) 
E-7018.28: (4933) 60,000 (4,227) 

Cuando se abre un paquete de electrodos habrá que terminarlos de usar de no ser así los sobrantes deberán meterse a 
un horno. hasta su nuevo uso. 
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TABLA 7.5, AISC J2.3 
TAMAÑO MÍNIMO EFECTIVO DE LA GARGANTA EN SOLDADURAS 

ó DE PENETRACI N PARCIA.L (SOLDADURA A TOPE) 
ESPESOR MAS GRUESO DE LAS PARTES ESPESOR O EFECTIVO DE 

UNIDAS EN MM. GARGANTA EN MM. 
Hasta 6 inclusive 114" 3 1/8" 

Másde6a 13 114" a 112" 5 3/16'' 

Más de 13 a 19 112" a 3/4" 6 114" 

Más de 19a38 3/4" a 1 112" 8 5/16" 
Más de 38 a 57 1 112" a 2 114" 10 3/8" 

Más de 57 a 150 2 1/4" a 6" 13 1/2" 
Más de 150 >6" 16 5/8" 

TABLA 7.6, AISC J2.4 
TAMAÑO MÍNIMO EFECTIVO DE LA SOLDADURA DE FILETE 
ESPESOR MÁS GRUESO DE TAMANO MINIMO DE LAS 

LAS PARTES UNIDAS EN mm. SOLDADURAS DE FILETE EN mm. 
hasta 6 inclusive t < ~ 3 118" 

más de 6 a 13 1.4!::t~lh 5 3/16" 

más de 13 a 19 Y2<t< 3,~.¡ 6 1 /4" 

más de 19 t > 3¡4 8 5116" 

7.2.3 INSPECCIÓN DE LAS SOLDADURAS. 

Para asegurarse de una buena soldadura en un trabajo determinado. deben seguirse tres pasos: 1) establecer buenos 
procedimientos de soldadura, 2) usar soldadores calificados, y 3) emplear inspectores competentes en el taller y en el 
campo. 
Cuando se siguen los procedimientos establecidos por la A WS y la AISC para buenas soldaduras y cuando se 
utilizan los servicios de buenos soldadores (calificados). es seguro que se obtendrán buenos resultados; sin embargo, 
la seguridad absoluta sólo se tendrá cuando se utilicen inspectores capaces y calificados. 

Para lograr una buena soldadura existe una serie de factores entre los que pueden mencionarse la selección apropiada 
de electrodos. corriente y voltaje: propiedades del metal base y de aportación; posición de la soldadura. 

INSPECCIÓN VISUAL. 

Un factor que ayudará a los soldadores a realizar un mejor trabajo, es justamente la presencia de un inspector que 
ellos consideren que sabrá apreciar un buen trabajo cuando lo vea. Para ha= de un hombre un buen inspector, es 
conveniente que él mismo baya soldado y que haya dedicado bastante tiempo a observar el trabajo de buenos 
soldadores. A partir de esta experiencia. él será capaz de saber si un soldador está logrando la fusión y penetración 
satisfactoria. También debe reconocer buenas soldaduras en su forma, dimensiones y apariencia. Por ejemplo, el 
metal en una buena soladura se aproximará a su color original después de enfriarse. Si se ha calentado demasiado, 
tendrá un tono mohoso o apariencia rojiza. Puede utilizar diversas escalas y escantillones para verificar las 
dimensiones y formas de la soldadura. 
La inspección visual de un hombre capaz, probablemente dará una buena indicación de la calidad de las soldaduras, 
pero no es una fuente de infonnación perfecta por lo que hace a la condición interior de la soldadura. Existen 
diversos métodos para determinar la calidad interna o sanidad de una soldadura. Estos métodos incluyen: tinturas 
penetrantes y particulas magnéticas, ensayos con ultrasonido y procedimientos radiográficos, los cuales permiten 
descubrir defectos internos tales como porosidades, faltas de fusión o presencia de escorias. 

LÍQUIDOS PENETRANTES. 

Diversos tipos de tinturas pueden extenderse sobre las superficies de soldadura; estos liquides penetrarán en 
cualquier defecto como grietas que se encuentren en la superficie y sean visibles; después de que la tintura ha 
penetrado en las grietas, se limpia el exceso de ésta y se aplica un polvo absolbente, el cual hará que la tintura salga a 
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la superficie y revelará la existencia de la grieta. delineándola en forma visible al ojo humano. Una variante de este 
método consiste en usar un liquido fluorescente, que una vez absorbido se hace brillantemente visible bajo el examen 
con luz negra. 

PARTÍCULAS MAGNETICAS. 

En este proceso. la soldadura por inspeccionar se magnetiza eléctricamente, los bordes de las grietas superficiales o 
cercanas a la superficie se vuelven polos magnéticos (norte y sur a cada lado de la grieta) y si se esparce polvo seco 
de hierro o un liquido con polvo en snspensión. el funtasma magnético es tal que queda detectada la ubicación. forma 
y aun tamaño de la grieta. La desventaja del método es que en caso de una soldadura realizada con cordones 
múltiples, el método debe aplicarse para cada cordón. 

PRUEBA ULTRASÓNICA. 

En años recientes. la industria del acero ha aplicado el ultrasonido a la manufactura del acero; si bien el equipo es 
costoso. el método es bastante útil también en la inspección de soldadura. Las ondas sónicas se envían a través del 
material que va a proba= y se reflejan desde el lado opnesto de éste; la onda reflejada se detecta en un tubo de rayos 
catódicos: los defectos en la soldadura afectan el tiempo de transmisión del sonido y el operador puede leer el cuadro 
del tubo. localizar las fallas y conocer qué tan importantes son. Es necesario pedir interpretación de resultados. 

PROCEDIMIENTOS RADIOGRÁFICOS. 

Los métodos radiográficos. que son más costosos, pueden utilizarse para verificar soldaduras ocasionales en 
estructuras importantes. Mediante estas pruebas es posible realizar una buena estimación del porcentaje de 
soldaduras malas en una estructura. El uso de máquinas de rayos-X portátiles. donde el acceso no es un problema y 
el uso de radio o cobalto radioactiva para tomar fotografias. son métodos de prueba excelentes pero costosos. 
Resultan satisfactorios en soldaduras a tope (por ejemplo; soldadura de tuberías importantes de acero inoxidable en 
los proyectos de energía atómica) pero no son satisfactorios para soldaduras de filete, ya que las fotografias son 
dificiles de interpretar. Una desventaja adicional de estos métodos es el peligro de la radiactividad. Deben utiliza= 
procedimientos cuidadosos para proteger tanto a los técnicos como a los trabajadores cercanos. En el trabajo de las 
construcciones normales. este peligro posiblemente requiera la inspección nocturna cuando sólo unos pocos 
trabajadores se encuentren cerca del área de inspección. (Por lo general se requerirá una estructura muy grande o 
importante anteS de que el uso extremadamente costoso del material radiactivo puede justifica=). 

Una conexión soldada. bien hecha, puede resultar mucho más resistente (tal vez l Y, ó 2 veces) que las partes 
conectadas Como consecuencia. LA RESISTENCIA REAL ES MUCHO MAYOR QUE LA REQUERIDA 
POR LAS ESPECIFICACIONES. 

2.5.4 FALLAS COMUNES EN LAS SOLDADURAS 

Fallas en soldaduras debidas a procedintientos o técnicas inadecuadas para la colocación del material de aportación 
(electrodo) o debidas a una limpieza incorrecta de la escoria que recubre cada cordón de soldadura antes de depositar 
la siguiente. 
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7.2.5 CAUSAS Y REMEDIOS DE SOLDADURAS FALLADAS. 

Pueden aceptarse soldaduras que contengan pequeñas cantidades de poro o inclusiones de escoria de tamailo 
reducido, las que ocasionan reducciones tolerables en la resistencia estática y en la resistencia a la fatiga de las 
juntas, pero las inclusiones grandes y angulosas y las concentraciones de escorias o bolsas de gas en áreas reducidas 
constituyen defectos importantes. 

FALLAS EN CUANTO AL SOLDADOR 

' 
lrtc.lus~n•• 
di .,.;orio 

'~ ' . 
~~~~~·> 

F .... ,dn 
tMompltiG 

Gri•to de Gr.eta en 11 rNial 
penetroc:1&-l bose oayocente 

~ b_ ~ b_ 
Tamaño Tamaño Tamaño -Tamaño - - - -Galg .... COtMtxldad Socawatlón Traslape 

ittSUiciente excesiva eXCesiVa 

~ 
T......, -Pierna 

tnsa#"ICiente 

PERFILES DEFECllJOSOS DE SOLDADURAS DE FILETE 

1. 
; ! ~ El retueno. R. no debe 

r• ser.._clolnun 

PERFIL ACEPTABLE EN SOLDADURA A TOPE DE PENETRAOÓN COMPLETA 

~ 
~ ........... ' 1 

~ " _j ~ .... "" 
Garoanta c ...... xiclad SOCavacicin Trnlape ilsuficienle e~ecesMJ exceuta 

PERFILES DEFECTUOSOS EN SOLDADURAS A TOPE DE PENETRACIÓN COMPLETA 

Fig, 7. 7 
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Las causas de la porosidad (P) pueden ser: 
1.- Arco corto 
2.- Charco insuficiente 

3.- Metal base defectuoso 
4.- Electrodo inadecuado 

Penetración incompleta (F.P.) falta de penetración 
causas: 
l.- Mucha velocidad 

2.- Electrodo muy grande 
3.- Corriente muy baja 
4.- Preparación inadecuada 

Soldadura agrietada causas: 

F.L U.N.A.M. 

Remedios: 
1 - Revtsar las impurezas en el metal base 
2.- Mantener el charco lo suficiente para 

eliminar los gases 
3.- Usar corriente apropiada 
4.- Mover el electrodo en zig - zag 
5.- Usar el electrodo apropiado 
6 .. - Mant~ner un arco mas largo 

Remedios 

1.- Usar suficiente corriente para asegurar 
penetración 

2.- Mover el arco mas despacio 
3.- Seleccionar el electrodo apropiado 
4.- Dejar espacio libre en el fondo 

Remedios 

1 - Electrodo erróneo l.-
2.- Tamaílo de la soldadura en desbalance de las piezas 2.-
3.- Cordones defectuosos 3.-

Precalentar las piezas antes de soldar 
Evitar los cordones en cadena 
El tamaílo de la soldadura debe ser ajustado 
al tamaílo de las piezas 

4.- Preparación ineficiente 
5.- Unión rigida 

Fusión incompleta (FF) falta de fusión causas: 

l.- Velocidad errónea 

2.- Preparación defectuosa 

3.- Electrodo inapropiado 

4.- Selección de corriente errónea 

-~ró(posibles defectos en soldaduras 

1.- (CB) Corona baja 
2.- (CR) Concavidad en la raíz 
3.- (DEL) Doble línea de escoria 
4.- (DP) Desalineamiento de las placas 
5 - (DS) Desalineamiento de la soldadura 
6.- (Dn Desalineamiento de los tubos 
7.- (lE) Inclusiones de escoria 
8.- (LE) Linea de escona 
9.- (PC) Poro cilíndrico 
10.- (PE) Penetración excesiva 
11.- (Q) Quemada a través de la raíz 

1) MEMORIA. 

Remedios 

l.- Escoger cuidadosamente el tamaílo y Upo de 
electrodo 

2.- El zig-zag debe ser suficiente para fusionar 
ambos lados de la punta 

3.- La corriente apropiada asegura buen 
deposito del metal y penetración adecuada. 
No permitir que el metal depositado sobre 
salga de los bordes. 

12.- (RC) Rotura de cráter 
13.- (RO) Rotura diagonal 
14.- (RE) Refuerzo excesivo 
15.- (RL) Rotura longitudinal 
16.- (RP) Rotura de placa 
17.- (Rn Rotura transversal 
18.- (S) Socavado en la orilla de la soldadura 
19.- (SC) Socavadura entre cordones 
20.- (SI) Socavado interno en uno o ambos lados 

del primer cordón 
21.- (SP) Socavadura en la placa 

En un proyecto estructural generalmente se elabora una memoria descriptiva y lllUI memoria de cálculo. 
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LA MEMORIA DESCRIPTIVA su nombre lo indica en general se da una descripción del proyecto 
arquitectónico, una descripción del proyecto estructural, las solicitaciones consideradas en el proyecto 
estructural como son: Cargas muertas y vivas, sismo con su respectivo coeficiente sísmico C en función del tipo 
de suelo donde va a estar edificada la obra y el factor de comportamiento sisntico Q, viento, granizo. 
asentamientos diferenciales. etc. El tipo de análisis el cual actualmente se hace con paquete de computo como el 
SAP-2000, ST AAD Ill, STAAD-PRO, RAM ANAL YSIS, etc. Estos paquetes pueden realizar análisis elásticos. 
análisis P-ó. y análisis no lineal. 

En la memoria descriptiva también se introducen las fórmulas de diseño básicas en flexión. cortante. torsión y 
fuerza axial tanto para concreto reforzado como para acero estructural en base a las Normas Técnicas 
Complementarias de Concreto y Acero o bien con ACI, el AISC y el AISI vigentes. 

Es necesario se indiquen los desplazamientos tanto verticales como horizontales obtenidos en el análisis de la 
estructura y que estos sean menores a los permitidos en el Reglamento de Construcción vigente. 

LA MEMORIA DE CÁLCULO es en realidad todo el trabajo de gabinete que se debe de hacer para poder 
realizar el análisis. el diseño estructural y por consiguiente las conexiones y todos los detalles necesarios 
constructivos que se utilizaron para elaborar el proyecto estructural ejecutivo. 

2) PLANOS ESTRUCTURALES. 

3) 

4) 

Los planos estructurales son los que nos van a servir de base para que en estructuras metálicas se puedan realizar 
los planos de taller, por lo tanto, deben de tener claridad en la indicación de los elementos, el tipo de secciones y 
las conexiones apropiadas para el trabajo estructural que fue contemplado en el análisis y diseño estructural. 

PLANOS DE TALLER. 

Los planos de taller son los dibujos que sirven para la fabricación de los elementos estructurales mostrados en 
los planos estructurales de diseño, sobretodo cuando su construcción en campo requiere de una adecuada 
precisión. 

Los planos de taller deben incluir la información necesaria para la fabricación de cada parte componente de 
una estructura elementos estructurales, placas, anclas (si se especifica), tipo y tamado de tornillos o remaches 
(si se especifica), tipo de electrodos y dimensiones de soldadura. · 

Los planos de taller al elaborarse deben de contener lo siguiente: 

;¡. Los detalles de las piezas por fabricar, transportar y montar. 
J;> La lista de materiales correspondiente a cada elemento estructural indicado convenientemente el 

elemento, pieza. dimensiones, peso unitario, peso parcial y peso total. 

a) Unidades, tipo de materiales y especificaciones. 
b) Número y titulo del plano de diseño generador. 
e) Número del plano de montaje con el que deben ensamblarse y elegirse las piezas detalladas. 
d) Número del plano o de la lista donde aparezcan tornillos, electrodos, etc. 
e) Número del plano o taller, fecha de elaboración, nombre y firma del diseñador y del revisor, titulo 

del plano. 
f) Un sello de aprobación para fabricación y montaje. 

FABRICACIÓN. 

El objetivo es que sea lógica, segura y económica y depende de los recursos como son personal, instalaciones, 
equipo. herramienta, herramental (cables, polipastos, mesas de trabajo), material de consumo y equipo de 
seguridad. 
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Trabajos preliminares: plano de proyecto, planos de fubricación o taller. planos de montar, programación. 
suritinistro de materiales. sustitnción de perfiles (si se requiere) y elaboración de plantillas. 

Los pasos de un sistema de fabricación son: 

Enderezado. se puede hacer con una prensa que trabaje el material a temperatura ambiente o bien calentar con 
soplete y golpear con marro. aunque esta forma no se recomienda porque origina esfuerzos residuales en el 
elemento. 

La segunda operación que se efectúa es el del trazo y se marca cualquier instrucción especial diferente al 
proceso de fabricación. 

La tercera operación es el cone que se puede bacer con discos abrasivos. soldadura eléctrica o autógena o bien 
pantógrafo electrónico para eones de alta precisión. 

La cuana es el punzado si es que se reqnieren taladros. 

La quinta es el armado de elementos con puntos de soldadura o con tornillos. 

La sexta. soldado definitivo de elementos. 

La sépurna es limpieza (cepillo de alambre, cincel y chiflón de arena). 

La octava, pintura generalmente anticorrosiva a base de oxido de hierro. 

La novena. almacenamiento. embarque e inspección. 

5) COLUMNAS 

En la fabricación de columnas a base de placas o también en el suntiuistro de perfiles laminados que se usan 
como columnas se tienen tolerancias de desviaciones del material así como tolerancias en la colocación de las 
columnas en el campo. dichas tolerancias las limitan las NTC-Estructuras Metálicas o el AISC. 

6) TRABES. 

En la fabricación de trabes a base de placas o también en el suministro de perfiles laminados que se usan como 
columnas se llenen tolerancias de desvl3ciones del material así como tolerancias en la colocación de las trabes 
en el campo, dichas tolerancias las limitan las NTI-Fortn•m•rn~ MPt:íl1r.::lc: n PI AJSr 

~lz.T ~, 1;1f •".,.... L • 30~ 

•• • • 
·~-

---0.-,;-~' '·"·- l >30'_.0 ___ -_-_-_-_-_-.~ 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 

-
lor ~' 101.11. lit.- .. ~ .a 
-~-~J'I("t ·. '·1!1J u·o · 1111 

r01 lillnOI"'vw .... ttw- •» ·O 

·~nce · loW• (111• ~) 

, c~,.,"'to .... "'""'..,."""lh'"'"'~ 
~.,.~•t:ll!'lt...,I,.,.U~ 

,._., r-v~.,..., *"lo~ Hll..ll e¡ .... _.. 
2 (:'lh,l'l .. M<"Joof'' ,¡,•(' ~:an, .,"'111Nod trw 
trae...,~~~ &I"CCQ'Ir.m 
_.,-....-~ ........ ~ 
~ btOJO+'tc~~-

r-.-1,-----. 
,·, 1 ·, 

1 ,, 1· 
11 11 1' 

" 1 
111 ! 

¡:: 11 

[1 ' '1 """"'i 111 1 

·r: :· -
·~¡.-~ 

/' :: 1/ 
. ¡, 1¡ 
¡ ,, 1¡ 
1 ' 1 

L;.J' -------'-
,, 24 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U.N.A.M. 

7) CONEXIONES. 

2.1 CLASIFICACION DE LAS CONEXIONES RESISTENTES A MOMENTO. 

Rígida 
Simple 

. Semi-Rígida 

ASD(DVA) 
Tipo 1 
Tipo 11 
Tipo m 

Momento 

2.1.1 CONEXIONES TIPICAS 

• 
' o o 

o o 

~~~ o o 

1 

111 CONEXIONA MOMENTO ('TRI 

"7 

T...,, ....... 
(J) CONEXlON A CORTANTl!li (PR) 
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LRFD (DFCR) 
Totalmente Restringida TR 
Parcialmente Restringida PR 
Parcialmente Restringida PR 

Conexiones Restringidas 

~7 

o o 

Semi-Rígida 

Simple 

ELEVACION ESTE 

o o 
o o •;,. 
o o 

== 

ELEVACION NORTE 

(2) CONEXtON A CORTANTE fPR) 

B.EVACIÓN OESTE 

«41 CONEXIÓN A MOMENTO (PR) 
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Trabt 
Secundarla 
Secc. Canal 

ELEVACION 

(5) CONEXIÓN A CORTANTE (PR) 

Despannar 

o o 
o o 
o o 

(7) CONEXIONA CORTANTE (PR) 

" " 'J " o o -l .. -l 11-
o o -l .. -l 11-
o o -l .. -l .. 

rv-
" ~ " 191 EMPALME COLUMNA (TRl 
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(10) EMPALME COLUMNA SOLDADA (TRJ 
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(11) BASE COLUMNA CON ATESADORES (TRJ 

(12) CONECTORES (PERNOS) NELSON 

114) CONEXIONA CORTANTE IPR) 

(115) CONEXIÓN A CORTANTE {PR) 
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(11) BASE COLUMNA CON ATIESADORSS (TRJ 
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(13) CONEXIÓN A CORTANTE Y MOMENTO (TR) 

(15) CONEXION ARMADURA- COLUMNA (PR) 
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~ 
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~: 
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(17) CONEXIÓN A MOMENTO CON CUBRE PLACAS (TRI 
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DISEÑO DE COLUMNAS SEGÚN (LRFD) 

L- MIEMBROS SIMÉTRICOS SUJETOS A FLEXIÓN Y FUERZA AXIAL 

1) Miembros simple y doblemente simétricos con flexión y torsión. 

La interncción de flexión y tensión en perfiles simétricos se limita mediante las fórmulas HI-la y Hl-lb. 

p 
a) Parn -• ¿ 0.2 

tllP. 

(HI-la) 

p 
b) Parn -· < 0.2 

tjlP. 

En donde: 

Pu 
P. 
M. 

M. 

X 

y 

<1> = q,. 
.¡, 

= 

(HI-la) 

Resistencia de tensión requerida en Kg. 
Resistencia de tensión nominal, determinada de acuerdo con lo indicado en la Sección Dl. en Kg. 
Resistencia de flexión requerida, determinada de acuerdo con las disposiciones de la Sección C2, 
enKg-m. 
Resistencia de flexión nominal. determinada de acuerdo con lo indicado en la Sección F 1, en Kg -
m. 
Subíndice que indica un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de mayor momento de 
inercia. 
Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de menor momento de 
inercia. 
Factor de resistencia para tensión= 0.90 (véase la Sección Dl). 
Factor de resistencia para flexión= 0.90 . 

Se podrá ha= un análisis más detallado de la interacción de flexión y tensión. en lugar de usar las fórmulas HI
la y Hl-lb. 

2) Miembros simple y doblemente simétricos a flexión y compresión. 

La interacción de flexión y compresión en perfiles simétricos se limita mediante las fórmulas Hl-la y Hl-lb. en 
donde: 

= 
= 

= 
X 

Resistencia requerida ante compresión. en Kg. 
Resistencia nominal a la compresión. determinada de acuerdo con lo indicado en la Sección E2, 
en Kg. 
Resistencia a la flexión requerida, determinada de acuerdo con lo dispuesto en la Sección Cl, en 
Kg-m. 
Resistencia a la flexión nominal, determinada de acuerdo con las disposiciones de la Sección 
Fl,enKg-m. 
Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de mayor momento 
de inercia. 
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DIVISIÓN DE EDUCAOÓN CONTINUA F.L U.N.A.M. 

y = Subíndice que indica que un símbolo se refiere a flexión alrededor del eje de menor momento 
de inercia. 

4> = 4>o Factor de resistencia para compresión, = 0.85 (véase la Sección E2). 
q,., Factor de resistencia para flexión = O. 90. 

IL- DISEÑO DE ELEMENTOS A COMPRESIÓN AXIAL 

1) ELEMENTOS DE LA TEORÍA DE LA INESTABILIDAD ELÁSTICA E INELÁSTICA. 

A diferencia de los elementos en tensión el problema de las estructuras metílicas es que debido a su esbeltez los 
mierubros pueden pandearse, que es un fenómeno de estabilidad y no de resistencia. es un fenómeno que cuando 
ocurre generalmente causa colapsos en la estructura. 

El AISC limita a que la relación de esbeltez KL (200 
r 

DLJL 
(a) (b) (e) (el) (e) 

TI 
1 

(f) (g) (h) (i) 

FIGURA 1.1 SECOONES TÍPICAS DE COLUMNAS O ELEMENTOS EN COMPRESIÓN 

2) ECUACIÓN DE EULER 

En la fórmula de Euler para una columna larga. recta. cargada axialmente, homogénea y con extremos redondeados. 
Los ejes x y y se localizan según la figwa como el momento flexionante en cualquier punto de la columna está dado 
por - Py, la ecuación de la curva elástica se escribe de la siguiente manera: 

El d'y 1 dx 2 = - Py 

Multiplicando ambos miembros de la ecuación (1) por 2 dy e integrando se obtiene 

El 2dy 1 dx d dy 1 dx = -2Pydy; El ( dy /dx )2 = JY + Cl 

Cuando y=o, dy 1 dx =O, y el valor Cl es igual a P82 por lo que 

El ( dy /dx )2 = JY + P82 

La expresión anterior se poede escribir de la siguiente manera: 

( dy /dx )2 = P 1 El (y' +PI\2) 

(dy/dx)= v P/ El v(y'+Po2
) 

(1) 

(2) 

(3) 

(4) 

(5) 
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dy/ ..J (y" +P/52) = ..J (P 1 El) dx 

Integrando la expresión se obtiene: 

are sen y 

o 

U.N.A.M. 

(6) 

(7) 

· Cuando x = o y y = O, C2 = O. La curva elástica de la columna tiene la forma de una senoide expresada por la 
ecuación. 

are sen y = ~p )x 
o ~ El 

(8) 

Cuando x = L 1 2, y = ó, se obtiene: 

; =~~U~) 
(9) 

En esta expresión Pes la carga critica de pandeo que es la carga máxima que la columna puede soportar antes de 
volverse inestable. Despejando a P se obtiene: 

p = ;r'El 
L' 

(10) 

La carga inicial de Euler, Pe, es una carga que mantendrá justamente a la colwnna en la forma deformada que se 
muestra en la figura 1.2. En cualquier punto a lo largo de la columna el momento extremo aplicado Py, es igual al 
momento resistente interno. El;. en donde ifJ es la curvatura de la columna en el punto correspondiente. 

y 

FIGURA 1.2 PERFIL PANDEADO DE UNA COLUMNA CON EXTREMOS ARTICULADOS 

11 1 
Dividiendo los dos lados de la ecuación (lO) entre A y sustituyendo r = ,¡-; r 2 =- :. 1 = A r', siendo r el 

vA A 
radio de giro de la sección transversal. se expresa la carga de pandeo en términos del esfuerzo de pandeo, Fe: 

F = F = p = 1t'EI = 

a e A AL' (~ )' 

(ll) 

1 
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La ecuación anterior para ser aplicada a otras condiciones de extremo, como los libres o los empotrados, es necesario 
utilizar el factor de longitud efectiva K. 

F = F = 1t2E 

« ' (~ )2 
(12) 

Al término (KL/ r) se le denomina relación de esbeltez y es usado generalmente como un par.lmetro en cuyos 
términos se pueden expresar en forma gráfica o analítica 

En el diseño de factor de carga y resistencia LRFD se nonnaliza el par.lmetro de esbeltez con respecto a la 
resistencia de fluencia del material. 

Fcr :rr 2 E 

Fy Fy(KL!r}' 

;t2c _ Fy _ (KL) 2 

Fy 
- Fcr- 7 JT 2E 

Gndicando el esfuerzo critico 

F= P/A 

Fyf2 

Fy 

Fy12 

Región inelistica 
Columnas 
cortas 

Por definición 

Región elástica c.......,....,._ 
Fcr a [o.658Ac~ Fy 

0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 

La resistencia a compresión será: 

<j>c Pn = <Pe Fcr Ag 

Fy 
Fcr=--2 A.c 

En una columna se debe revisar que no existao ni pandeo general de la barra ni pandeo local de los elementos que 
componen la sección. 

' 

·.ll 
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o z 
(¡1) 
o 
1-z 
w 
:E 
w 
...J 
w 

Ul o o 
<( 
Ul 
w 
¡: 
<( 

Ul o 
1-z 
w 
:E w 
...J 
w 

TABLA BS.l 

RELACIONES LÍMITES ANCHO-ESPESOR PARA ELEMENTOS EN COMPRESIÓN 

RELACIÓN 
RELACIONES LIMITES ANCHO-ESPESOR 

DESCRIPCION DEL ANCHO- ~p ~r 
ELEMENTO (sección compacta) (sección no ESPESOR 

compacta) 
Patines de vigas laminadas 

038/l[c] o.83 '~[e] de perfiles de sección 1 y b 1 t 
'Fv ~F, canales en flexión. 

Patines de vigas soldadas o SIN SISMO CON SISMO 
0.95 1 E [f], [e] híbridas de perfiles de b 1 t 038 !E 031 fE 

sección 1 en flexión. lF,. 1jF, 
\lfL/kc 

Para P,jq.,prs; 0.125[c], [g] 
SIN SISMO CON SISMO 

Almas con flexión y /E( 2751'.) 3.05 ~~( I-I.S4P, ) 
5.70 !.!!. (1-0.7¿ J [h] 3.76r 1--

compresión axial h 1 t,. F, 4\.P, VF, ~ 
combinadas. Para Pul$,!' y :>O.l25[c], [g] 

~F, V, 

/l[ P.l iE 112. 233-- 2:1.49~-
+t.P,. fy 

Todos los otros elementos 
lE atiesados en compresión b 1 t NA 1.49 

uniforme i, e., apoyados a lo h 1 t,. 
,-

\j F, 
lar~o de dos bordes. 
Secciones circulares huecas 

En compresión axial. Dlt NA 0.11 E/Fy 

En flexión. 0.07 E 1 Fy [d] 0.31 E/Fy 

[a] Para vigas !u bridas, usar el esfueno de fluencia del patín F >f en lugar de F, . 
[b] Supone el área neta de la placa en el aguJero más ancho. 
[e] Supone una capacidad de rotación inelástica de 3 radianes. Para estructuras en zonas de alta 

sismicidad. una capacidad de rotación más grande debe ser requerida. 
[d] Para diseño plástico usar 0.045 E 1 F, 
[e] FL =El mayor de ( F yr- F,) o Fyw, kg!cm2 

F, = Esfuerzo residual de compresión en el patio 
= 700 kg!cm2 para perfiles laminados. 
= 1160 kgtcm· para perfiles armados soldados. 

[f] K =~pero no menos que 0.35sk,S0.763 
< ,)hit. 

[g] Para miembros con patines diferentes, usar h, en lugar de h al comparar a A¡J. 
[hj Para miembros con patines diferentes, ver APéndice 85.1 Fy 

b ancho r¡¡;u¡¡¡; 
SI dan valoree mayores 
caen en perfiles delgados 
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FÓRMULAS DE DISEÑO RELACIONES ANCHO ESPESOR. 

r t 
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·[ 
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bp 

~T 
;::: ~ 

~ 
!Á 
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-
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1 "1 ---r 

-
:[~-

:[0·-

FLEXIÓN 

A, =0.38~:, T 
A, =0.83~-

y FL 

A, =3 75~:, 
y 

A =5.70~E 
' F y 

A = 1.86 i E 

r"~ E 

' IJ Fy 

A. =140 /E A., -1.12~ F , 
y ' ~Fy 

A.,= 0.38~ ~, A. =0.95~ 
' FL/k, 

A. =0.56J E 
' - F 

y 

¡¡;; 
A., =5.70_¡ E A.,=376~F' \ Fy y 

_/E 
A = 1.40 J E A, -1.12~ Fy, , ' F y 

¡¡;; 
A. = 5.70 [I A. =3.76 ¡-, 

' '1 F , yFy \ y 

COMPRESIÓN 
AXIAL 

A, 
lE 

=0.56 1-
~F. 

A = 1.491 E 
' \F. 

~ 

A =1.86/~ ' ., F 
V y 

A. =1401~ ' - F 1 y 

A =064/ E 
' . ~Fyjk, 

A. =064AA ' . Fyjk, 

A. = 1.49 J E 
' ' F y 

A. =140 [! 
' '/ F 1 y 

A., =1.40~ 

Si la relación A. < A, La sección es compacta A.= (Ulcho 
grueso 

Si la relación A, < A. < A.,. La sección no es compacta. 
Si la relación A. >A.,. Es un elemento esbelto en compresión. puede tener un pandeo local. 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

CONSTANTES RELACIÓN DE ELEMENTOS ANCHO GRUESO, EN FUNCIÓN DE Fy 

Relación 
Fy Ksi (Kglcm') 

36 (2533) 1 42 (2956) 1 48 (3237) 1 so (3519) 1 60 (4222) 1 65 (4574) 

0.31~~ 
Fr 

8.81 8.14 7.78 7.46 6.81 6.55 

0.38! E 10.80 9.99 9.54 9.15 8.35 8.03 
'IFy 

0.45 j E 
'Fy 

12.80 11.8 11.3 10.8 9.89 9.51 

0.56 1 E 
\IFy 

15.90 14.7 14.1 13.5 12.3 11.8 

O 83) E 23.56 21.8 20.84 19.99 18.25 17.53 . ·1 

VFY 

0.75/ E 
·yFy 

21.30 19.7 18.8 18.1 16.5 15.8 

1.12 [E 
·)Fy 

31.80 29.4 28.1 27 24.6 23.7 

1.40 i E 39.70 36.8 35.2 33.7 30.8 29.6 
'/Fy 

149 i E 42.30 39.2 37.4 35.9 32.8 31.5 ·,}Fy 
' 
'E 

186 ·- 52.80 48.9 46.7 44.8 40.9 39.3 •¡ Fy 
1 

;E 
3.76 .- 107 98.8 94.4 90.6 82.7 79.4 

\;Fy 
-

5.70 ~~ 
·vFy 

162 150 143 137 125 120 

0.045~ 36.3 31.0 28.4 26.1 21.8 20 Fy 

E 
O.o7- 56.4 48.3 44.1 40.6 33.8 31.2 Fy 

E 
0.11- 88.6 76.0 69.3 63.8 53.2 49.1 Fy 

0.31~ 250 214 195 180 150 138 
,. Fy 

Nota: Los valores calculados son basados en unidades habituales americanas. Las unidades métricas dan los 
valor dentro de 1 por ciento de aquellos listados. 
E ; 2.040, 730 k!dcm' 
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DWISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

3) LONGITUDES EFECTIVAS DE PANDEO EN COLUMNAS AISLADAS Y FORMANDO PARTE 
MARCOS. 

r = Radio de giro = .[!; 1l'El 
Pcr = (KL)' 

"'E 
Fcr = ( )' KL!r ___ ,.... 

Kl-21 

. 

t 
(b) 

La forma pudetda de (1) tbl (C) (d) (e) 
lacollllmiiC_,.. • --de...,.. ;;,; ' ¡ ' ~, ..... ' ~ ' p 

. 
• . 

• • • • • 

. ; . . • . • . • • ; 
• . . 

. . · . . 
. . • . . . . 

. . 
• . . . . 

V. ;;,; V. 

t t t t 
- te4rico de K o~ 0.7 1.0 1.0 2.0 

- reconocndodo pora 
IC a.ado IC esU CCI'Ca 0.6' 0.1!0 1.2 1.0 2.10 
de las concliciona ideales 

~ kooacióll ;,.- ft 

- ....... las ~ Rolac:IÓD libR y-· 1 fide 

CUidk:ione:& de tllreiDO • Rooacióo> iq>odida Tr.loo:i6a liiR 

f lloooci<lo libn: 1bd . '•libre' 

r.-1,.. •-COY." • Tl'I'C' T.OT nnw:-C" nTn.., 

(1) 

• • 

. . 

• . . 
• 

Valores raco-
2.0+-mendables

pua diseño 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U.N.A.M. 

GA K Ge GA K Ge 
'O 'O 'O 

50.0 1.0 50.0 
10.0 10.0 

~:8 6.0 
3.0 0.9 

3.0 

"' ~:8 "' 100.0- 100.0 
60.0 60.0 
80.0 6.0 ~ 30.0 
20.0- - 4.0 20.0 

2.0 2.0 

0.8 

ó:8 1.0 
0.9 0.8 0.8 

10.0 3.0 'U K:8 
7.0 7.0 
6.0- ... 

0.7 0.7 6.0 6.0 
o. o 

0.7 0.0 
0.6 0.6 

4.0 . 1- 2.0 4.0 

OA OA 
8.0- 3.0 

0.3 0.3 2.0 1- 2.0 
0.6 

0.2 0.2 
- 1- 1.6 

1.0 1.0 
0.1 0.1 

o 0.6 o o - 1.0 o 

Ca) Mo'll'i1111enloe latensle~~ •mpedado& (b) Mollimientoa laterales no 1mpedtdoa 

EN NUDOS 

G 

COLUMNA 
CRITICA ENTREPISO 

CRITICO ...... 

., 

EN APOYOS 

1 
lfGe 

,. ,.,. 

VALORES RECOMENDABLES PARA DISEÑO. 

GA = 10 ARTICULACIÓN 

-
--

GA j 

- 1 

, Ir 

n 10 



DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

IIL- FLEXIÓN SIMPLE, MOMENTO ELÁSTICO Y PLÁSTICO. 

La resistencia de las vig¡¡s a flexión depende de manera muy importante del soporte lateral del patín de compresión 
distinguiéndose básicamente 3 clases de soporte. 

l.· Se supondrá que las vig¡¡s tienen soporte lateral continuo en sus patines de compresión. 
2. · Luego se supondrá que las vig¡¡s están sopo nadas lateralmente en sus patines de compresión a intervalos cortos. 
3.- Por último se supondrá que las vig¡¡s están soponadas en sus patines de compresión intervalos cada vez más 

grandes. 
FLEXIÓN SEGÚN AISC (LFRD) 

:::::-::--.~¡y tFY1 
e 

EN.-+--4----l 

e 

(a) (b) (e) <d) 
VIGA "1" ELÁSTICO INELÁSTICO PLASTICO 

Figura la Distnbución del esfuerzo normal debido a flexión en los rangos elástico e inelástico 

PANDEO LOCAL, ELEMENTOS ATIESADOS Y NO ATIESADOS. 

Para evitar el pandeo local es necesario cumplir con que la relación ancho-grueso A. < ~.p. sección compacta. 

A. < A.,, sección no compacta y si A. > )., la sección es esbelta vease tabla B5. 1 

ECUACIONES DE FLEXIÓN DEPENDIENDO DEL TRABAJO DE LA VIGA, MOMENTO 
PLÁSTICO, MOMENTO INELÁSTICO Y PANDEO ELÁSTICO POR TORSIÓN LATERAL 

MIEMBROS EN FLEXIÓN 1 

Lp ~ 

(Fl-4) Lb (Fl~) 
% M,: RESISTENCIA A LA FLEXIÓN: % = O. 90 

(Fl-5) (F-10) 
Figura lb 

RESISTENCIA NOMINAL A FLEXIÓN M. 
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DMSIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F.L U.N.A.M. 

Zona CD M,= M,- Z, Fy s; 1.5 My 
Momento Plástico My = Fy S, 

Lb< L., 1 .¡, = 0.9 

M. = Cb[ M• -(M. -M,{~:=~: JJ ~ M• Zona «l 
Momento lnelástico 

Lp<4,;;L, M,- FL 5, F,- 705 Kglcm'; vigas laminadas 
cj>,=0.9 F, = 1160 Kglcm2

; para secciones soldadas 
FL = (F,.r- F,) ó F,.. 
a) Para secciones 1 doblemente simétricas y canales. 

M. = M., = Cb [ L1t: ' EIY GJ + (~~y IY Cw l ~ M• 

Zona C3l M =M = CbS,X,~2 /¡ X1

2 

·X2 <M 
Pandeo Elástico por 

n "' ( ~: J ~ + z( ~: J - P Ton;ión Lateral 
Lb>L, 

b) Para placas y secciones cajón simétricas. 

M a-
4'007,670 cb ,JJA 

(~: J 
Z, Módulo de la sección plástica con respecto al eje centroide menor (o y), cm3 

Z, Módulo de la sección plástica con respecto al eje centroide mayor (o x), cm' 
S, Módulo de la sección elástica con respecto al eje centroide mayor (o x), cm' 
C. Constante de alabeo cm6 

J Constante de ton;ión cm 4 

Módulo de sección elástico 
lx 

Sx=-c 
Módulo de ..,.,cióo plástico (Z) 

(FU) 

(F1-2) 

(Fl-13) 

(Fl-14) 

El módulo de sección plástico divide a la sección en 2 partes de áreas iguales siendo entonces la suma de los 
momentos estáticos de estas áreas respecto al centro de áreas de la sección el módulo de sección plástico. 
A1 

YJ?s?~~~ A=A, 1 • 

bh' 

S= 12 = bh' 
h 6 

Z = (bh X !I.J X 2 = bh 2 

2 4 4 

b 2 

Las longitudes Lp y L, se definen en la sección F 1.2 de la especificación AISC LRFD como sigue: 
Para secciones de perfiles I y canales sometidos a flexión alrededor de su eje mayor 

•• 12 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

/
.E 

L• = 1.76 r, .-
'\¡ Fyr 

(Fl-4) 

Parra vig¡IS de banas rectangulares sólidas y cajones: 

(Fl-5) 

donde: 

r, Radio de giro con respecto al eje centroide menor (o y), cm. 
A Área de la sección transversal, cm'. 
J = Constante de torsión, cm 4 

La longitud límite lateralmente no arriostrada !.., y el momento de pandeo M,. correspondiente se determinan como 
sigue. 

a) Para las secciones de perfiles en 1, doble o uni-simétricas con el ala de compresión mayor que o igual al ala de 
tensión, y canales cargados en el plano del alma. 

(Fl-6) 

(Fl-7) 

donde X =~~EGJA 
' S 2 

X 

(Fl·8) 

X =4~(~)2 

2 
I GJ y 

(Fl-9) 

donde 

Sx Módulo de sección alrededor del eje mayor, en cm' 
E Módulo de elasticidad del acero = 2040000 (Kg/cm') 
G Módulo de elasticidad al corte del acero= 787054 (Kglcm') 
I, Momento de inercia alrededor del eje centroide (o y. cm 4 ) 

C,. Constante de alabeo, cm6
. 

FL (Fyr- F,) ó Fyw se toma el menor (Kglcm'), F, = 705 Kglcm2 vig¡IS laminadas, 1160 
Kg!cm2 para secciones soldadas. 

Fyr Esfuerzo de fluencia en el patin (Kg/cm') 
Fyw Esfuerzo de fluencia en el alma (Kg/cm') 

b) Para placas y secciones cajón. 

(Fl-10) 

(Fl-11) 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA 

' DISt'lMI ' 

Plaltlco: 

F. L U.N.A.M. 

Figura 2 Determinación de la resistencia de diseño a la flexión q, M, (Cb: 1.0) 

COEFICIENfE DE FLEXIÓN Cb. 

El coeficiente de flexión se define como: 

En donde M1 y M2 son los momentos de los segmentos no arriostrados de la viga en consideración. correspondientes 
al extremo más pequei\o y al más grande respectivamente. Si las rotaciones debidas a los momentos de los extremos 
M, y M 2 están en dirección opuesta M 1/M2 es negativa: de otra fonna, M 1/M2 es positiva. El coeficiente c. es: 1,0 
para ménsulas no arriostradas y miembros en donde el momento dentro de parte del segmento no asegurado es mayor 
que o igual al momento del extremo del segmento más grande (p.ej. vigas sobre dos apoyos. donde M, : M 2 : 0). 

El coeficiente c. da cuenta del efecto del gradiente de momento sobre el pandeo por torsión lateral. Las ecuaciones 
de capacidad de momento LRFD. 

Cb=~·--_____ 1_2_.5_M-=mn~· ______ __ 
2.5 M,w +3 MA +4MB +3 Me 

Mmax 

i;;Fi!~g; ;{~~1~~ 

Figura 3 
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DIVISIÓN DE EDUCAOÓN CONTINUA F.L U.N.A.M. 

., 

t t t 1.67 t 
Sin aniMIJamiento lateral lmennedio AniosuaadeRio en puatos ~rgttdos 

~ ~ ~ ~ 
t Cb=1.14 

t 
t Cb=1.67 1.00 1.67 t 

Sin aniostramiemo l~erallntermedlo(t) Anlostramlento en puntoe cargadoe (1) 

+ + + + + + 
f Cb=1.14 r tCb=1.67 1.11 1.11 1.67 t 

Sin aniosaramienlo lateral imennedio(1) Anioslramieato en puntos cargadosf1) 

1 1 1 1 1 1 1 111 1111 1111 1 11 11 1 1 1 ~J 1 1 1 1 1 1 1 1 

t t t 
Sin aniosaramienlo lateral inte~medio Arriosttamiento an el centro de la luz 

(1) las cargas estim Igualmente espadadas 

VALORES DE c. PARA V ARIOS CASOS 

•.M. 

+.M.Jl:U3 c.> 1 O 

t.M •• !ldld C .... 1 O-

L...---+------1---+----¡. 
L, L.. t, 

Fígura 4 Determinación de la resistencia de diseilo a la flexión ~M, (Cb > 1.0) 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

ELEMENTOS ESBELTOS EN COMPRESIÓN. 

o 

Figura 5 Clasificación de secciones transversales por pandeo local de placa. 

Cuando :1. excede de A., es una sección esbelta. entonces el M. se calcula de la siguiente 
manera: 

a) Para :1. ,; A.,. M.=M, 

b) Para A.,. < :1. < :1.,: para el estado limite de pandeo lateral • torsional 

M. =Cb[ M, -(M, -M,{~~~J]~M, 
Para A,; < :1. < :1.,; para el estado limite de pandeo local del patín 

M. =M, -(M, -MJ A.- A., J 
\A.,- A., 

(A-Fl-1) 

(A-Fl-2) 

(A-Fl-3) 

e) Para ic > :1.,; para el estado límite de pandeo lateral- torsional y pandeo local del patín. 
M.= M.,= SFa,; M, (A-Fl-4) 

MOMENTOS DE PRIMER Y SEGUNDO ORDEN 

Si un elemento está sometido a momentos y carga axial de compresión. aparecerán en el momentos flexionantes y 
deflexmnes laterales adicionales a las iniciales. Cuando analizamos un marco con alguno de los métodos elásticos 
comunes. los resultados se denominao momentos y fuerzas primarias o de primer orden. Aún si el marco está 
soportado lateralmente. se presentarán algunos momentos secundarios debidos a la flexión lateral en las columnas. 
Un efecto de segundo orden puede ser determinado por un análisis P-6., o bien las especificaciones LFRD. Proponen 
una amplificación para las cargas de gravedad y una ampliñcación para las cargas laterales. 

Para diseñar las columnas Mu = resistencia a flexión requerida (basado en cargas factorizadas) incluyendo efectos de 
segundo orden. 

Estos efectos se pueden obtener con un paquete de computo como el SAP-2000 o ST AAD m considerando que el 
análisis se realíce considerando el efecto PA y asi ya se tienen a los momentos amplificados, es decir, en este caso ya 
se considera que B2 = 1.0. 

Otro camino es amplificar los momentos en análisis convencionales elásticos según el AISC-LRFD es de la siguiente 
manera. 

•• 16 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA 

Mu = B1 MDt + B, MI, 

p 

l 
Columna con man:o 
arriostrado lateralmente 

MDt + p¡¡ = B, MDt 

F.L 

H 

L 

U.N.A.M. 

Columna con man:o no 
~--Mp arriostrado lateralmente 

MI,+ P<\ = B, MI, 

B, = Magnifica el momento (Mn,) para incluir el momento secundario. El momentos secundario P-<\ se incluye al 
multiplicar el momento primario (MlJ x B-,. 

V, 

v, 

v, 

Estructura Original 

AgFy 7!
2EI 

Pe, =k'= (KL)' 

V, R, 

v, 

V, 

Para Mn. estructura con 
corrimiento lateral impedido 

+ 

[Cl-2] 

[Cl-4] 

M, 
Cm= 0.6- 0.4-

M, 

J..c=KL(FY 
m VE" 

1 
B, = -~-:..._-~ 

1-[LP./ ] ¡¿p,, 

·.>]·" · ..... 
,, '! :-[, ,·,·, 

MI, para estructura con 
movi101ento lateral no 

impedido 

[Cl-3] 

[Cl-5] 

R, 

El proyectista puede usar cualquiera de las 2 expresiones proporcionadas por LRFD para B2, la primera contiene el 
índice de corrimiento lateral, por tanto, es más conveniente para el diseilo práctico. 

:LPu 

!J. oh 

L 

= Representa la resistencia .axial necesaria de todas las columnas del piso en cuestión. 

Representa el indice de corrimiento lateral del piso, en México se limita a 0.006 y 0.012. 
En Canadá se acepta basta O. 0018. 
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DNISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

1:H Es la suma de todas las fueiZ3S horizontales del piso que producen d., h. 

Cm = 0.85 Para miembros con extremos restringidos y l. O para miembros no restringidos. 

Pe, = Resistencia al pandeo de Euler, con en factor K de longitud efectivo en el plano de flexión 

;r'El 
determinado de acuerdo con la sección C2.1 para con marco arriostrado Pe, = (KL)' · 

EJEMPLOS DE APLICACIÓN 

Ejemplo (1) Diseñar una columna de un marco metálico usando acero ASTM A-36, en donde además el análisis 
de los marcos se hicieron constderando el efecto P-d, es decir, B2 = 1.0. 

1.· Elementos mecánicos de la barra "últimos" son los siguientes: 

85.00 ton. 
Mx=l8.55 

H=350tm. K,=2.06 

-
! Mx=l5.49 

2.- Para columnas secc. I la carga equivalente será: 

Pen Ton 

M en Ton-an 

f
My= 

K y 

M= y 

Peq = P + 0.045 M,+ 0.14 My; (Carga eqwvalente para secciones 1 propoesta por ellng. José Luis Flores R) 

Peq = 85 + 0.045 X 1855 + 0.14 X 1791 = 419.215 Ton 

KL - = 60 ; aprox .. conviene entre 60 y 100 en estructuras de edificios. en nuestro caso en el ejemplo supondremos 
r, 

el valor de 60. 

KL 
Para - = 60, el cj> Fa= 1782.45, obtenido de la tabla 3-36 del AJSC-LRFD 

r . .., 

=1.16x350= 676 rY 60 . cm 

A= Peq = 419
·
215 = 235.19 cm'· Área necesaria. 

tPF~ 1782.45 ' 
Conocido ry y el A se busca en el manual IMCA una sección que proporcione ry = 6.76 cm y A= 235.19 cm' 

3.- En base a lo anterior la sección propuesta W = 18 X 119 (IR 457 x 177.8 Kglm) a revisar. 

Datos obtenidos del Manual IMCA 

A = .226.5 cm' Iy = 
h 91,154 cm' S y = 
SI = 3,785 cm' Zy = 
ZI = 4.277 cm' ry = 

~·~ Tnc:oT:o T I'TTC' r."T nnr.oc:o n'I"T1''7 

10,531 cm' d 
736 cm' tw 
1,132 cm' bf 
6.8 cm Ir 

48.20 
= 1.66 
= 28.6 
= 2.69 

cm 
cm 
cm 
cm 

J 
Cw 
F,=F,.. 

441 
5'451,278 

= 2,530 

cm' 
cm• 
Kglcm' 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

rx = 20 cm 

Considerando movimientos laterales no impedidos, se tiene: 

Kx=2.06 Ky=t.16 

4.- Compresión por carga axial 

. Py = Afy = 226.5 x 2,530 = 573,045 Kg 

q,Py = 0.9 x 573,045 = 515,740.5 Kg 

5.- Revisamos si la sección es o no compacta de la Tabla B5.1. 

PATÍN 

bf = 28.6 = 5.32 <10.84 :. 
2tr 2x2.69 

La sección es compacta 

TABLA 

ALMA 
he 42.82 
-=--=25.8 
tw 1.66 

lE 0.38 ,_ = 10.80 VS 
',)Fy 

iE 
0.31 1- = 8.80 

\¡Fy 
Pu < 0.125 = 

85
•
000 

= 0.165 > 0.125 
cpPy S 15,740.5 

SIN SISMO CON SISMO 

/E( Pu J /E 1.12 ·- 2.33--- ?:1.49¡-=42.30 ·y Fy o.Py 1¡ Fy 

31.80 (2.33 - 0.165) = 68.84 > 42.30. entonces tomamos 68.84 y como 

68.84 > 25.8 :. La sección es compacta. 

Calculo de A.c 

A== KL {Fy 
nrVE 

2.06 X 350 2,530 
20 X 1f 2'040,000 = 0.40 

A.cy = KL fjy = .:cl._16_x_:3_5_0 1 __ 2_,_,5_3_0_ 
r1r E 6_8 x 1f 2,040 OOO = 0.67; éste es el más desfavorable , 

M; , 1.5 

Por lo taoto 

Fcr = { 0.658.~c' )Fy 

Fcr, = (o.658°'"'' ~,530 = 2,366.12 Kgicm1 

<f>Fcrx = 0.85 x 2,366.12 = 2,0ll.2 Kglcm2 

FcrY = (0.658°.
671 ~,530 = 2,097 Kg/cm1

; se toma el menor esfuerro 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA 

<j>Fcr, = 0.85 x 2,097 = 1.782.45 Kg!cm1 

<j>Pn = A<j> Fcr = 226.5 x 1,782.45 = 403.724 Ton 

COMPRESIÓN POR FLEXIÓN Mx y My. 

F. L U.N.A.M. 

Pu 85,000 
- = = 0.211)0.20 :. usamOllla ecuación H1.1a 
rf¡Pn 403,720 

-+- + < Pu 8( Mux Muy J lO 
rf¡Pn 9 rfi.Mnx rfi.Mny - · 

Mu = B1 Mn, + 11, MI. EncontramOll B1 

Cm= 0.6- 0.4( ~:) 

(
15.49) Cm x = 0.6 - 0.4 -- = 0.266 
18.55 (

17.83) 
Cm,. =0.6-0.4 

17
_
91 

=0.202 

CALCULAMOSLACARGACRnnCADEEULER 

AgFy 
Pe=--2-

Ac 

Cm 
B.= Pu <: 1 

1--
Pe 

Pex = A•F,.v = 226.5x2,530 =3'581531.25 Kg 
A.

0 
040 2 

Pe = A.F,. = 226.5x2,530 =1'276 553.80 K 
y A.,y' 0.67 2 ' g 

0.266 

] 

= O .2 72 :. = l. O ; como dá menor que uno, tomamos como base 1 
_.::_8 5:.'., 0:_0:..::0_ 
3'581,531.25 

Bh· = [ ] = 0.214 :.1.0 
. 1- 85,000 

1'276,553.8 

0.202 

11,, y 11,1 = 1, ya que se consideró en el análisis el efecto P-<1. 

Tomando el momento más grande en la columna 

Mux = 1.0 ( 18.55) = 18.55 Ton-m Muy= 1.0 ( 17.91) = 17.91 Ton-m 

20 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

Requisitos de sección compacta para flexión 

b) Patines unidos continuamente al alma con soldadura t::======:::¡ Soldadura corrida si puede ser c:ompam 
Si cumple>.<;l.p 

_______ • Soldadura Interrumpida. no es compacta 
L-----------1 Aunque cumpla).< ).p 

e) Panaeo ae1 pano elementos no anesaaos 

b 1 E 28.6 
A= ___L_ ~ 0.38 1- = 5.32(10.80 :. cumple y la sección es compacta 

2t1 yFy 2x2.69 

e) Pandeo del alma. elementos atiesados 

h 42.82 /E 
il =....E.=--= 25.80 <1.49 .- = 42.30:. cumple y la sección es compacta. 

fw 1.66 V Fy 

d) Longitud libre sin arriostrar el patin en compresión. 

m 
....1 

J=441 cm' 
Cw = 5,451278 cm6 

Fr = 706 Kg/crn' 

Como Lb > Lp Calculamos Lr 
350 340 

G = 0.4E = 0.4 X 2'040,000 = 816.000 

Fyw = 2530 Kg 1 cm' 

X = .!!__, IEGJA = _!!_ !2'040,000 x816,000 x 441 x 226.5 = 239 321.96 Kg/cm2 
1 

Sx :/ 2 3, 785 '·i 2 ' 

X = 4Cw(Sx)2 = 4x5'451,278[ 3,785 ]2 =0.000000229ó2.29x10-7cm•/Kg2 2 
!y GJ 10,531 816,000x441 

6
·
8

x
239

·
321

.)1+-J1+X2(1824}' =1,361.16cm13.61m 
1824 

Lp < Lb < Lr = 3.4 < 3.5 < 13.61 

ZONA O 

#vfn = Cb[tjMp- t/Jb(Mp - Mr(Lb - Lp )] ~ tP.Mp 
Lr-Lp 

21 



DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

18.55 

1;M,,1549 
(

15.49] (15.49]
2 

Cbx = 1.75 + 1.05 -- + 0.3 -- = 2.84 =>se- pasa:. 2.3 
18.55 18.55 

M, =17.91 

f M,,17.83 

17.83 (17.83]
2 

Cby = 1.75 + 1.05-- + 0.3 -- = 3.09 =>se- pasa:. 2.3; no puede ser más grande 
17.91 17.91 

.p. Mp = .p. Fy Zx 

.p. Mpx = 0.9 x 2.530 X 4.277 = 9'738.729 Kg-cm 

.p. Mpy = 0.9 X 2.530 X 1,132 = 2'577.564 Kg-cm 

.P. Mr= .P. Sx FL 
Fe= F, - F, = 2530- 705 = 1824 Kg!cm2 

.P,Mrx = 0.9 x 3,785(1824) = 6'213,456 Kg-cm 

.p. Miy = 0.9 x 736(1824) = 1 '208,217.60 Kg-cm 

SUSTITUYENDO 

1/Mnx = 2.3[9'738, 729- (9'738, 729- 6'213,456 { 
350

-
340 

)] = 22'319,663 Kg-cm 
\1,361-340 

Como es mayor <j>Mnx va a ser igual a 9'738,729 Kg-cm 

1/Mny = 2.3[2'577,564- (2'577,564 -1'208,217.60{ 
350

-
340 

)] = 5'897,550 Kg-cm 
\1,361-340 

.¡,. Mny = 2'577,564 Kg-cm 

22 
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Como es mayor tomamos($., Mpy) quedando. 

5.- Revisión de la ecuación de interacción 

Pu 8 Mux 8 Muy 
--+ +--
tP ,Pn 9 ~P.Mn x 9 1/MIT)' 

F. L U.N.A.M. 

85,000 + ~( 1'855,000) +~( 1'791,000) = 0.211 +0.169 +0.617 = 0.997 < 1 
403,724 9 9'738,729 9 2'577,564 

POR LO TANTO PASA 

(2) REVISIÓN COLUMNA (C2); CRITERIO AISC (LRFD), ESTRUCTURA DEL GRUPO A 
FC = 1.5. 

1.- Columna sección "f' de PLS soldadas de acero NOM-B-254 (AS1M A-36). 

Altura de la columna L = 350 cm 

2.- Elementos mecánicos "NO ÚLTIMOS". 

ESTÁTICA 
299.7Ton 

SISMO X 
4.90 Ton 

63.8 Ton- m 
88.1 Ton- m 

SISMO Y 
21.90 Ton 

7.06 Ton-m 
!LIS Ton- m 
0.05 Ton- m 
0.19 Ton- m 

3U Ton-m 
109.60 Ton- m 

3.- Propiedades geométricas de la sección propuesta. 

PERF D br lw tr A !, S. z. r, !y Sy' IL cm cm cm cm cm' cm4 cm' cm' cm cm• cm 
C-2 80 60 2.54 4.4 706 83047 20762 23127 34.3 15849 5283 

6 1 3 

4.- Compresión por carga axiaL 

Py=Aty 
h 

Py = 706 x 2530 = 1786180 Kg = 1786.18 Ton 

<j>Py = 0.9 x 1786.18 = 1607.56 Ton 
bt 

Pu = Ll X [299.7 + 4.9 + 0.3(21.9)] = (31 1.7) x L1 = 342.87 Ton (CV +S.+ 0.3 Sy) 

5.- Condiciones de sección compacta para truembros en compresión según tabla B 1.5. 

a) Patines. 

bf lE 
J=-sOJ1 1-

. 2tj j Fy 

Zv ry 
cní' cm 

8031 15.0 

o 
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A= bj = 60 
2tj 2x4.4 

"COMPACTA". 

12040000 
6.8 ~ 0.31" 1 = 8.80; Cumple la sección en sus patines es 

b) Alma. 

Para ~ ~ 0.125 
,PbP, 

h = d- 2 tr= 80- 2(4.4) = 71.2 cm 

1 2530 

_!.,__ = 
342

· 
87 

= 0.213 > 0.125 
,PbPy 1607.56 

A=!!_= 71.
2 

= 28.03 
lw 2.54 

1.12./
2040000 

(2.33- 0213)= 66.37 
\ 2530 

1 49 /E =42 30 . -,~ Fy . 

28.03 < 42.30 < 66.37 :. el alma es "COMPACTA". 

6. · Pandeo flexionante. 

f.. = KL fFY 
' m {E (LRFD E2-4) 

Kx = 0.97 (caso a) Ky = 0.90 (caso a) 
Kx = 3.48 (caso b) Ky = 1.88 (caso b) 
• Desplazamiento lateral impedido. 
•• Desplazamiento lateral no impedido. 

• 
•• 

DISEÑAMOS PARA DESPLAZAMIENTO LATERAL NO IMPEDIDO. 

f.. = 3.48 X 350 2530 = 0_
398

. 
"' 34.31 X 1t 2040000 • 

KL 
-=35.5 <200 
r, 

24 
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TABLA3.36 
ESFUERZO DE DISEÑO PARA MOEMBROS EN COMPRESIÓN DE ACERO CON UN ESFUERZO DE 

FLUENCIA ESPECmCADO DE 2533Kg/cm'., 
if¡, = 0.85 (a) 

kl 4> /,. k/ ll>J,. k/ 4> ,F.,. k/ 4> ,F.,. k/ lll,F,. 
- - - - -
r 

k% 
r 

k% 
r 

k% 
r 

k% 
r kg 1 

· cm2 cm2 cm' cm2 fcm' 
1 2153.32 41 1971.06 81 1524.21 121 996.44 161 579.15 
2 2152.69 42 1962.62 82 1511.55 122 983.72 162 572.11 
3 2252.62 43 1953.47 83 1498.18 123 971.11 163 565.07 
4 2151.21 44 1945.03 84 1485.51 124 958.44 164 558.03 
5 2150.51 45 1935.88 85 1472.14 125 945.77 165 551.70 
6 2149.10 46 1926.03 86 1458.77 126 933.81 166 544.66 
7 2147.69 47 1916.88 87 1445.40 127 921.14 167 538.33 
8 2146.29' 48 1907.73 88 1432.73 128 909.18 168 532.00 
9 2144.17 49 1897.88 89 1419.36 129 896.51 169 525.66 
10 2142.06 50 1888.03 90 1405.99 130 884.55 170 519.33 
11 2139.95 51 1877.47 91 1392.62 131 872.59 171 513.70 
12 2137.14 52 1867.62 92 1379.25 132 860.63 172 507.37 
13 2134.32 53 1857.06 93 1365.88 133 848.66 173 501.74. 
14 2131.51 54 1847.21 94 1352.51 134 836.00 174 496.11 
15 2127.99 55 1836.66 95 1339.14 135 824.03 175 490.48 
16 2124.47 56 1825.40 96 1325.77 136 812.07 176 484.85 
17 2120.95 57 1814.84 97 1312.40 137 800.11 177 479.22 
18 2116.73 58 1803.58 98 1299.Q3 138 788.14 178 473.59 
19 2112.51 59 1793.03 99 1285.66 139 776.88 179 468.66 
20 2108.29 60 1781.77 100 1272.29 140 776.33 180 463.74 
21 2104.06 61 1770.51 101 1258.92 141 755.o7 181 458.11 
22 2099.14 62 1758.55 102 1245.55 142 744.51 182 . 453.18 
23 2094.21 63 1747.29 103 1232.18 143 733.96 183 448.26 
24 1878.18 64 1736.03 104 1218.81 144 724.11 184 443.33 
25 2083.66 65 1724.07 105 1205.44 145 714.26 185 438.41 
26 2078.03 66 1712.10 106 1192.07 146 704.40 186 434.18 
27 2072.40 67 1700.14 107 1178.70 147 694.55 187 429.26 
28 2066.06 68 1688.18 108 1165.33 148 685.40 188 425.03 
29 2060.43 69 1676.21 109 1151.96 149 676.26 189 420.11 
30 2053.40 70 1663.55 110 1139.29 150 667.11 190 415.89 
31 2047.06 71 1651.58 111 1125.92 151 658.66 191 411.66 
32 2040.03 72 1638.92 112 1112.55 152 649.52 192 407.44 
33 2033.69 73 1626.95 113 1099.88 153 641.07 193 403.22 
34 2025.95 74 . 1614.29 114 1086.51 154 633.33 194 399.00 
35 2018.92 75 1601.62 115 1073.85 155 624.89 195 394.78 
36 2011.17 76 1588.95 116 1060.48 156 617.14 1% 390.55 
37 2003.43 77 1576.29 117 1047.81 157 609.40 197 387.o4 
38 1995.69 78 1563.62 118 1034.44 158 601.66 198 382.81 
39 1987.95 79 1550.25 119 1021.77 159 593.92 199 379.29 
40 1979.51 80 1537.58 120 1009.11 160 586.18 200 375.o7 

ING. JOSÉ LUIS FLORES RUIZ 52 29 
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w 
( o 

INO. JOa* LU. 

d x peso 

X 

203 )( 

254 X 

X 

X 

X 

254 X 

X 

X 

X 
X 

305 X 

X 

X 

305 X 

X 

AIIB ltUIZ 

23.9 
28.2 
32.8 
38 7 
445 
52.2 
59.8 
66.9 

r, Lp 

1 9 
2.0 99.95338 
2.1 104 95105 
22 109 94872 
38 189.91142 
3.9 194 90909 
3.9 194 90909 
4.9 244.88578 
4.9 244 88578 

r.l U.N.A.M, 

CÁLCULO DE Lp Y Lr PARA PERFILES RECTANGULARES IR 

A Sx J 

268 244 
30.4 280 
35.9 349 
41.8 418 
49.4 547 
59.7 633 
66.5 747 
78.1 850 
85.2 952 

x, 

1 

120887.24 
138750 54 
158860.35 
173713 78 
154390.11 
179050.13 

154305.53 
130204.86 
149004 9 

173644.74 
184870 67 
205152 66 

d 

30.3 
305 
309 
31.3 
31.0 
31.3 
31.8 
303 
306 

Cw 

0.57 29.73 98 216 54.886 
067 29.83 117 26Q 27 495 
089 3001 157 3534 8 554 
1 08 30 22 194 442 92 547 
097 3003 720 162 324.16 
1.12 30.18 845 192 413.34 
1.32 30.48 1020 23690 2.75 
1 31 28.99 1836 385 752.83 
1.46 29.14 2081 441 764 88 
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l 

x, Lr 

i . 

.. 
9.40E-06 
5.94E-06 298:85 
2.93E-06 320 77 
1 .85E-06 350.35 
2.59E-06 549.26 
1.50E-06 591.47 
8.21E-07 835.42 
5.84E-07 618.11 
3.89E-07 673.56 

e,., 
1-" 

INCI • .lOSé LUIS Pl.Ofl81 ltUIZ 

721050 
832370 
1024650 
1214400 

610 1543300 
706 1766180 
839 2122670 
942 2383280 
1060 2681800 

925980 
1062600 
1324455 
1578720 
2075665 
2402235 
2834865 
3225750 
3812840 

~pb Mp 6 <p 

b 1.5My 

648945 
749133 
622185 
1092980 
1388970 
1807562 
1910403 
2144934 
2413820 

..... ~--

413353 5895 721050 5305 
509143 832370 458229 7750 832370 6975 
674243 1024650 606918 11996 1024650 10796 
854539 1214400 769085 16865 1214400 15179 
1376329 1543300 1236696 33169 1543300 29870 
1618973 1766180 1457076 44432 1766180 39989 
1941505 2122670 1747354 61976 2122670 55760 
2303284 2383260 2072938 94184 2383260 84765 
2599009 2681800 2339108 117783 2681800 105987 
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CÁLCULO DE Lp Y Lr PARA PERFILES RECTANGULARES IR 

d x peso r, Lp A Sx J x, d h 1, Cw 

( •.. 
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CÁLCULO DE Lp Y Lr PARA PERFILES RECTANGULARES IR 
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:' 
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Designación 

d x peso r, Lp 

r. l. U.N.A.M. 

CÁLCULO DE Lp Y Lr PARA PERFILES RECTANGULARES IR 

A Sx J x, d 

NOTA: LOS PERFILES SOMBREADOS NO SON DE FABRICACIÓN COMÚN, POR LO QUE SE RECOMIENDA CONSULTAR CON EL PROVEEDOR 
SU DISPONIBILIDAD 

w e en 

IMCI.JOSÉ LU-~88 IIUIZ 
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I'UENJCS VEIIICULAI~IS 1\lfi~ANTAOOS EN lA CIUDAD IJE MEXICO 
----------- ---------------------------------------

José L. Sánchez M.~-. César Urrutia S.** 

Resumen 

Los puentes vehiculares atirantados se construyen cada vez m¡s, -en gran variedad 
de dimensiones y usos. Ello obedece il ld gran versatilidad y economb qu<' en 
mtJchos casos pueden ofrecer. 
En este troboJO se presenton 6 puentes atirantados construidos en el Oriente 
de la Ciudad de M&x1co. 
Se mencionun sus antecedentes y su origen, se describen sus características 
estructurales y los critcr1os de on~lisis y diseRo utilizados en su proyecto. 
Se hace énfa~i~ en clquel Lt~. cund ÍClOiiCS que !>On cspcc1almenle importan Les en 
este t1po de estructuras tales como "¡a fatiga o el comportamiento no lineal 
de los cables. 
También se enfotiza el efecto de las condiciones locales tales como el tipo 
de suelo y sus características sísmicas. 
Se descnben además los sistemas de atirantamiento utilizados y los aspectos 
constructivos y ccJn6m1cos n15s relcvilntcs. 

-. . .J Anteceden tes. 

Con el paso de la Línea "A" del Metro a lo largo de la Calzada l. Zaragoza fué 
necesario proyectar pasos vehiculares que la crucen, para ello se desarrolló 
un proyecto util1zando esLruct.ur·as convencionales de concr·eto reforzado y acero 
que resultar·on sct· demasiado pesadas y requ1rieron cimentaciones inco~d.eables. 

Estudiando otros op:10nc' rcsult.ó favorable la de estructura at1rantada de paso 
d través por· los molivo~ que se rnenc1onan en los siguientes puntos de este !Taba
JO. 

Características generales. 

Los pueñle~ t:~lirüntudo:.; ~e lldfl ul i llLodo mucho pilru sulvdr gram.ies cLJros, sin 
embargo, en puentes urbanos de clal'D pequeño no se han utilizado tanto, pués 
en general estos casos pueden resolverse con estr·ucturas de mayor sencillez. 

El hecho de que en este caso la soluc1Ón atirantada haya sido recomendable se 
debe a las coroctcríst.icas especiales del suelo sobre el que se construirá. 
Un terreno con conten 1dos de humedad que llegan al 5007. y estratos compresible~ 
je más de 60 m. de profundlddd que al ser cargados se defm·.11an extraordinariamen 
le Y obligan a buscar soluc·íonc~. llgerus que permitan cimentaciones manejables.-

t Director Técnico "Co llnas de Buen, S.A. de C.V." 
H Ingeniero Civil "Cohnac. de Buen, S.A. de C. V.". 



En este caso las Lrab2s pnnClpales, apoyadas en los t1rantes, resultan de perali 
tes relal1vament" pequenos y al ser de acero sor; muy ligeras, sobre ellas~ 
apoyan trabe~ secundarias que trubaJan en secc1on compuesta con una losa~ 
concreto que constituye su patín a compresión. La !osa y las trabes, secundari~ 
formun el Jlsterno de piso sobre el que se colocara lo carpeta asfaltica~ r·· 
f1g. l.C). 

Partes que constituyen al puente. (Ver fig. l. A.). 

a) Terraplen.- Por las características del suelo los terraplenes son muy cor 
para que no provoquen al terreno uno presión mayor de 0.5 T/m', se coloc 
sin embargo, porque su costo es pequeño. Están constru1dos con tepeta 
compacto de hast~ 50 cm. de espesor; y tienen una longitud promedio de 
30 m. 

b) Aireplen.- Los aireplcncs son estructuras huecas de concreto reforzado fo 
das por muros longitudinale~, ·trabes transversales y losas de concreto. 
una 1dea desarrollada en México producto del tipo de suelo, son muy económic 
y al ser· huecos pueden cimentarse con facilidad ya que de paso constitu 
unJ comrcnsución al profundizarsc lo necesario en el terreno. Tienen 
este caso una longitud pr·umedio de 90 m. 

e) Tramos de estructura de acero convencional de paso a través.- Formados 
trabes pnncipales longitudinales (secc·iones "!" armodas) que S3lvan el 
de 15m. a 20m., ap~yadas en marcos de concreto, con piezas de puente metil" 
cas en secci6n compuesta con la losa de concreto que constituye la superflc· 
de rodamiento. 

El hecho de q•Je las trabes longitudinales rebasen el nivel de la superfic" 
de roaamiento, llmitando los carriles de circulación, da al puente caracterh 
t1cas de paso il través que perm1ten reducir la longitud del puente y 
ello su coslo. f 

d) Zona cenLrol al1rantada.- Bisic~menle la componen mistiles que soportan m~i 
te cables a las trabes longitudinales, en las que se apoyan las piezas 
pu2nte que a ~u vez reciben la losa de concreto que forma el sistema de pi 
oel puenle. L•lS trabes longitudinales son del mismo peraltE: que las q 
forman los tramos co~vencionalcs. La zona atirantada está formada por 
Lramos Independientes entre sí que se unen en sus extremJs con una viya co 
dobl~menlc art1culada. (Ver fig. l.B.). 

2.- Anillls~:·, esLrucl.ura 1 de los _puentes. 

[l anól1s1s de los puentes se realiz6 ut1lizando programas basados en el mé 
;¡enero 1 de las ngideces y del elemento finito (M-Strudl y SAPB6) idealiza 
la e:~LrucLuru con modelos b1d1mensiontlles y en el espacio, formados por barr 
rectas. (Ver f1g. 2.1\.). 

Se reaiJZoron onállsis p<~ra d1ferentes cond1cion"s de carga incluyendo: 

o) Carga; permanentes y tensiones inic1ales. 
b) C11·ga viva. 

2 
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TABLA3.36 
ESFUERZO DE DISEÑO PARA MOEMBROS EN COMPRESIÓN DE ACERO CON UN ESFUERZO DE 

FLUENCIA ESPECIFICADO DE 2533Kg/cm'., 
1/1, = 0.85 (o) 

k! <f> Jcr k/ <f>Jcr k! <f> ,Fcr k/ <I>Jcr k/ <f> ,Fcr 
- - - - -
r 

k% 2 
r 

k%" 
r 

k% 
r 

k% 2 
r 

k% 2 
cm cm· cm2 cm cm 

1 2153.32 41 1971.06 81 1524.21 121 996.44 161 579.15 
2 2152.69 42 1962.62 82 1511.55 122 983.72 162 572.11 
3 2252.62 43 1953.47 83 1498.18 123 971.11 163 565.07 
4 2151.21 44 1945.03 84 1485.51 124 958.44 164 558.03 
5 2150.51 45 1935.88 85 1472.14 125 945.77 165 551.70 
6 2149.10 46 1926.03 86 1458.77 126 933.81 166 544.66 
7 2147.69 47 1916.88 87 1445.40 127 921.14 167 538.33 
8 2146.29 48 1907.73 88 1432.73 128 909.18 168 532.00 
9 2144.17 49 1897.88 89 1419.36 129 896.51 169 525.66 
10 2142.06 50 1888.03 90 1405.99 130 884.55 170 519.33 
11 2139.95 51 1877.47 91 1392.62 131 872.59 171 513.70 
12 2137.14 52 1867.62 92 1379.25 132 860.63 172 507.37 
13 2134.32 53 1857.06 . 93 1365.88 133 848.66 173 501.74 
14 2131.51 54 1847.21 94 1352.51 134 836.00 174 496.11 
15 2127.99 55 1836.66 95 1339.14 135 824.03 175 490.48 
16 2124.47 56 1825.40 96 1325.77 136 812.07 176 484.85 
17 2120.95 57 1814.84 97 1312.40 137 800.11 177 479.22 
18 2116.73 58 1803.58 98 1299.03 138 788.14 178 473.59 
19 2112.51 59 1793.03 99 1285.66 139 776.88 179 468.66 
20 2108.29 60 1781.77 100 1272.29 140 776.33 180 463.74 
21 2104.06 61 1770.51 101 1258.92 141 755.07 181 458.11 
22 2099.14 62 1758.55 102 1245.55 142 744.51 182 453.18 
23 2094.21 63 1747.29 103 1232.18 143 733.96 183 448.26 
24 1878.18 64 1736.03 104 1218.81 144 724.11 184 443.33 
25 2083.66 65 1724.07 105 1205.44 145 714.26 185 438.41 
26 2078.03 66 1712.10 106 1192.07 146 704.40 186 434.18 
27 2072.40 67 1700.14 107 1178.70 147 694.55 187 429.26 
28 2066.06 68 1688.18 108 1165.33 148 685.40 188 425.03 
29 2060.43 69 1676.21 109 1151.96 149 676.26 189 420.11 
30 2053.40 70 1663.55 110 1139.29 150 667.11 190 415.89 
31 2047.06 71 1651.58 111 1125.92 151 658.66 191 411.66 
32 2040.03 72 1638.92 112 1112.55 152 649.52 192 407.44 
33 2033.69 73 1626.95 113 1099.88 153 641.07 193 403.22 
34 2025.95 74 1614.29 114 1086.51 154 633.33 194 399.00 
35 2018.92 75 1601.62 115 1073.85 155 624.89 195 394.78 
36 2011.17 76 1588.95 116 1060.48 156 617.14 196 390.55 
37 2003.43 77 1576.29 117 1047.81 157 609.40 197 387.04 
38 1995.69 78 1563.62 118 1034.44 158 601.66 198 382.81 
39 1987.95 79 1550.25 119 1021.77 159 593.92 199 379.29 
40 1979.51 80 1537.58 120 1009.11 160 586.18 200 375.o7 
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OM81ÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA P'.l. U.NAM. 

CÁLCULO OE Lp Y Lr PARA PERFILES RECTANGULARES IR 

99953 38 
X 104.95 105 
X 104.95 105 
X 

254 X 

X 

21. 1.9 28.8 244 30.3 29. 98 21654 888 
X 23.9 20 338 9995 30.4 280 305 2983 117 26027.495 
X 28.2 2.1 104.95 105 35.9 349 309 30.01 157 35348.554 
X 32.8 2.2 1099 4872 41.8 416 154305.53 31.3 1 08 3022 194 44292 547 

305 X 38.7 3.8 1899 1142 49 4 547 130204.86 31.0 097 3003 720 162324 16 
X 44.5 39 194. 90909 58.7 833 149004.9 31.3 1.12 30.18 845 192413 34 
X 52 2 3.9 194.90 909 665 747 173644.74 31.8 1 32 3048 1020 236902.75 

305 X 59.8 4.9 244.8 8578 78.1 850 184870.67 303 1.31 28 99 1838 385752 83 
X 66.9 4.9 24488 578 852 952 205152.66 308 148 29.14 2081 441784 88 
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w 
~ 

li 
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4.65E-06 
2.66E-OB 
1 45E-06 
9.66E-07 
1.34E-06 
7.16E.07 

9.40E-06 
5.94E-06 
2.93E-06 
1.85E-06 
2.59E-06 
1.50E-06 
8.21E.07 
5.94E.07 
3.89E-07 
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Lr 

278.71 
298.85 
320 77 
35035 
54928 
591.47 
835.42 
81811 
873.58 

925980 
1062800 
1324455 
1578720 

610 1543300 2075665 
706 1786180 2402235 
839 2122670 2834885 
942 2383260 3225750 
1060 2681800 3812940 

tpb Mp 6 ¡p 
b 1 5 My 

648945 
749133 
922185 
1092860 
1388970 
1607562 
1910403 
2144934 
2413820 

P.l. l 

41 372017 721050 5305 
509143 832370 458228 832370 8975 
874243 1024650 806818 1024850 10786 
854539 1214400 769085 1214400 15179 
1376329 1543300 1238696 33189 1543300 29870 
1818973 1786160 1457076 44432 1786160 39989 
1941505 2122670 1747354 81978 2122870 55760 
2303294 2383260 2072938 94194 2383260 94765 
2599009 2681800 2339108 117763 2681800 105987 
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Designación 

d x peso ,, Lp 
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A Sx J x, d 

NOTA: LOS PERFILES SOMBREADOS NO SON DE FABRICACIÓN COMÚN, POR LO QUE SE RECOMIENDA CONSULTAR CON EL PROVEEDOR 
SU DISPONIBILIDAD 
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PARTES DEL PUENTE 

FIGURA l. A. 
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e) 
d) 
e) 

Cargas accidentales (s1smo, viento). 
Hund1m1cntos. 
Tempero tura·. 

fiGURA 2.A. 

PUENTE RQ,JO GOMEZ 

MODELO TRIDIMENSIONAL 
ZONA ATIRANTADA 

A contlntl<1CiÓn dcscnbiremos el criterio de análisis de la zona at1rantada dt 
los pu2nLes pdra las CO!ldlCIOilCS de cargd n1cncionadas. 

2. l. Anál1sis por car!)as permanentes y tensiones iniciales. 

Las cargas permanentes que actúan sobre la estructura son de 2 tipos: el pe~ 
propio del puente y c1crtas tens10ncs iniciales que se aplican en los tiranl~ 
durante el proceso conslruct1vo: por ello el anál1sis por cargas permanenlD 
del puente va l1gado con el procedimiento de colocac1Ón de cargas y tensado~ 
de forma ~uc el estado final de fuerzas y deformaciones se obtiene superponiendo 
los estados parciales de cada etapa. ' 

Las tensiones 1n1cialcs L1enen un doble objetivo: 

ll. Disminuir los elementos mecánicos por carga rnucrta para lograr un esta! 
total de esfuerzos 1nás conveniente cuando se presente la carga viva. 

2) Ellrninar lc1 deformac1Ón provocada P·Jr la carga muerta manteniendo el perh 
Leór~1co del pucrtLe con Ullt1 tolert~nclu pequeiia. 

Por convenrL'nCrd corr:-..t.t·uct.ivu las tensiones iniciales se aplican en 2 etap&J 
en la prrmcru, cut1ncJo sólo se tiene In estructura de ucero y losa de concretl 
se tensan los cctblcs hasLa despegar el puente de los puntales que los soporu 
provisionulmcntc, y en la segunda, ya sin presencid de obro falsa. se tenSI 
nuevamente paro dor ol puente ló geometría de proyecto cuundo ya estén tod 
las cargas muertas colocadas. 
Las tensiones dP ld p1~imcra etapu se cc1lculan equilibrando la cñrga que recrb 
los punta les con los pr·oyecc10nes verticales de las tensiones aplicadas a 1 
cables, d~ forma que lo:; puntales se descar9uen, se mantenga el perfil de proy1 
to y no se presenten dcseq1Jil1br1os importantes pora el mástil. 
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las ten:;1ones d~: !,) ;:.cgunur_t CLd¡Ju ~, ... -~o ... ,; .......................... .._'--''-··~~· ..... _ ... ·- __ -· 
clones de formo '1"'-' los f!fccloc r.ombinddos de tensar- lodos los cables '9'Ju len 
la deformación provocado por la carga muerta total ün la estructura. 

2.2. Análisis por carga vlVa. 

) l! carg~ viva qur; ~cLÚu sobre los pucnLüs la integran los vehículos en movimlen
to, en este caso el vehículo de diseño utilizado fué el camión tipo HSZO- 44 
dcf1n1do por lds no1·mi1s AASfiTO y se revisaron los efectos provocados por un 
camión T3-S2-R4 establec1do por las normas de la S. C. T. 

Al realizar el anállsis se obtuvieron los efectos de las posiciones de vehículos 
que provocan las condicion~s más desfavorables para el puente. asl como las 
envolventes de elementos mecánico::; ill<Íximos y mlnimos producidos por diferentes 
posicio11es de carnionc~. 

Pudo obs!.Jrvar::.e que el l1echo de que la cslruclura del puente seo ligera hllce 
que los efccLos de l(1 Cttrga VlVil ,tdqu1cran mucho milyor importdnClil que en un 
puente convencional. 

Para tomar en cuentd los efecLos del sismo se realizaron análisis estáticos 
y d1námico:; con s 1:;mo L'll 2 d1reccioncs ortogonales, de acuerdo con las condicio
nes regionales establec1dos por el RCDF y sus Normas Técnicas Complementarias. 

[i anáh:;,s estático se realilÓ en un :nodelo espacial utilizando el pr-ograma 
fi·Strudl. tanto para sismo longilud1nal como transversal al eje principal del 
puente. 
[1 anáhs1s drnám1co se real1zó con el programa SAP86 obteniéndose las frecuen
CldS y modos de v1br¿11- de la c:;tructurfl.4 

\ 
) El sismo en el sentido long1tudinal es b<Ísicamente resistido por la ·estructura 

de los aireplenes debido a lu gran rigidez que presentan sus muros longitudinales 
en esa direcc1Ón. [n cuanLo ol s1smo transvl!rsul la resistencia es proporcionada 
por los muros de concr·cto reforz¡¡cJo que se encuentran ligados a la estructura 
por una sen e de topes metálicos que Lransmi len la fuerza del tablero. 

. ) 
--/ 

De los resulludos del uná.l is1s d in5.mico se pudo comprobur que lu estrucLuru 
en ambos scnLidos lH?nc un periodo naturctl de vibración mucho mSs pequeño que 
el periodo fundamenlc1l de 1 Lerrcno en 1 u zona. 
Se reahzó un cln~ílisl~; por· viento de acuerdo con c1 Reglamento de Construcciones 
para el 01slrit.o red'"·al, compr·ob.Índose que los efectos del viento no rigen 
en este caso. 

Aunque ló C11nenLac1Ón se .ha disertado para evitar· hundimientos diferenciales 
de consHlerac1Ón. lüs CdracterístlCtlS del suelo no permiten ignorarlos: previendo 
d1cha posib1hd<td se independizaron las zonas Norte y Sur del puente dándoles 
la capac1dad de dPformorsc por separado por medio de un adecuado juego de articu
lacione:;. (f1g. 2.4.1. ). 
Los efectos rnits 1mpor·lanlcs que provoca cualquiel- hundimiento son: tensiones 
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o aflojarn1cntos de los cuDies e incr·emenLo uc los moll . ..::,._o::; c1 1 --~·~• ... ..:~ J ··~ ... ~· ·--

~stos efectos son 1nfn1mos corl las art1culacior•es propuestas. 
Los efectos de contr.Jcc iÓn o d1latoc1Ón por temperatura en la estructura Sl 
absorben por medio del nnsmo juego de articulac10nes que permite también despla-
zamlcntos lonq1tud1nales eliminando compresiones o tensiones ad1cionales. 

r -~ 
' 

FIGURA 2,4.1. 
ARTICULACIONES CENTRALES 

3. ConsidcracioolCS de disefio y aspectos especiales. 

3. 1. Nonnas y [spec i ficuc1ones. 

Las norma~ y especificac10nes utolizadas en el diseño de puentes son en general 
11M:> e~Lr·icLd~ que lt1~ que :.e usan para c::.lructuras convcncionoles en las qut 
los efecLos de la car·ga viva presentan menos importancia. 
En México se uLJlllan las normas y especificaciones de la S.C.T., que esta< 
basadas en especi f1caciones de la AASHTO (American Association of Sta te High•al 
and Transporlation Off1c1als). Las especificaciones AASHTO para estructural 
de acero cont1encn en general los mismos requisitos marcados por la Asoc1aci~ 
Americana de Construcción e'l llcer·o (IIISC) y ror la Asociación Americana de 11 

Soldadura (AWS), con c~lgunas v<Jriaciones que son, en general, producto de aplica 
fQctorcs de segtJridarl mayores. 
Ló, espec1 f1cac 1or.es antes mencionadas se complement<Jn con el 
Construcciones pc~ra D. F. y sus Normas Técn1c:as Complementaria' 
de los requcrinncnLos esL ipu lados por los códigos ¡¡mericanos no 
en el D. F., como sucede en el caso de sismo. 

Reg 1 amento d· 
cuando a lgun~ 
son ap 1 i cablr 

Los puenles al1ranLados, dadas sus características especiales no quedan cubierto 
pot- los códogos o rc<Jiamcntos usuales, se de~c r·ccurrir por· ello a la literatur 
LécnlcU, buscar lus recomendaciones 1nd1cudas por los fabricantes de los elem 
tos que los lnlegrtJn y apoyarse en lo que est1pulan instituciones especializada 
toles como id FlP (\"eder<JctÓn lnternacion¡,J del Presfuerzo) o el PTI (lnstitu 
ArneJ-lconu cJ¡¿ Po~~tens~HJo), etc. 
[s común que se rcqu1cru vcrtficur el comportarn1cnto de los elementos por med 
de pl-ucbus d<o l,tlloritLur·oo, como sucede con cables y anclajes para garant11 
su res1sl~nc:Ja a lu fdl1ga. 

3.2_ No l Jrle<Jlidild ,,;trucLurill. 
. . -----

La ,-,IJ irlc; de los Lll·unl.cs depende de su esfuerzo y de su longitud debido 
la cill.cnarto q'"' odquocren. Su comportamiento no es lineal lo que represen 
un problcmu pdril modelc~t· y anal iLar los puentes utirantados. Es posible defi1 
un pat-ómclo"o de l'lgidcz variable, el módulo de elastic1dad efectivo que pu 
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del modulo ele CÍasticldad [u del ilCe~o que fur·m.) al cable en puente; donde la 
carga muerta es grande y cuando la longitud de ·los tirantes no es mayor de 200 
m. 
En el caso de los puentes sobre Id Calzada l. Zaragoza la ligereza de la eslruc
t•ra y la longitud de los claros provocan esfuerzos de tensi6n por carg3 muerta 
pequeños en los tir<Jntu;, lo que origina m6dulos de elasticidad efectivos que 
en algunos casos son menores hasta en un 307. con respecto al m6dulo Eo original. 
Esta s1tuaciÓn resulla trascendente para el cálculo de la rigidez de la estructu
ra en los d1stinlos etopas del proceso constructivo. La no linealidad en el m6dulo 
de elast1eidad d2 los cables obliga a que se calcule la rigidez de la estructura 
para cada etapa de carga. El estado final de fuerzas y deformaciones se obtiene 
su~ando los resultados de cada etapa ton su rigidez respectiva. 

FIGURA 3.2.1 

f!\lltl nr il•\',11\11'110 (I(("IIVO ( IN !1'\MII.J()", 1 
ll Cllll~() 1101'\1/0NIII\ r llll. L',l \JI</íl PI 1f lr.ION 

lN 11 rlf~IINIL 1 UllMlJIII [)[ ( Clit'J~,I ) 

-~~- -·-- ----·-·----· - .. 

3.3, Fatigo. 

~ 
1 - '"'"'"'" ole ~lu,locodo•l ~~~•.hvn 

1 
:. - - ~-l~:. -, r ........... h,ln ··~ •'"~"~"hui <1•1 '"~'" ... , 

1 • 17,.. 1"'"" 

--- IIIJNil[ (" .·'. • f'~"n .. ~pH•I•~n <J~I ~"'"" • ~-~~
0

--~~'.:'. 
\lol d.- ""e'" 

~ ckt•o _,,.,.,,.,. el~• cobl<-

0 
l. .. •~•-·•o ., .. ,.,.,,..,.. ,... "' cat>Oe 

--...,---
---~---------------..!'!:0'-''..l 

El problema ele i<1 filti~" es rnuy Jllrpor·Lante en puentes vehicularcs de estructura 
llgera deb·rdo J que j,¡ var·1ac1Ón de e~ fuerzo' provocuda por· los vehiculos en movi
~ienlo es gr·uncle. En el Cil'O de los puentes sobre la Calzoda l. Zaragoza la 
fatigd adqu1néJ esper1ul r·elcvaiJCJa, para Lomar en cuenta sus efectos se diseñó 
cada elemento de ocuerdo con l.1s espcc1ficacioncs de la Al\51110 para Z x lO" 
c1clos de carga. 
En cables y anclaje,, l.r fat.1ga es dcf1nit1va y gencralrncnlc se diserian para 
no exceder de un ran~Jn de (!~~ rtH!rzos nwyot· que 20 Kg/mm" trabajando con un esfuer
zo RI5Xilll0 de Q.q5 de l'u y ~Jdril 2 X 1QG ciclos de carga, üunquc ~lgunos f~brican
tes garant1zan una t·c:;istcncia a lo Fatiga para rcJngos mayores ·de 30 Kg/mrn'. 
Para estos puente,; se ex 1916 la c:onstanc1a de una prueba de resistencia a la 
fatiga para cables y anclajes co11 las condiciones expuestas arriba. 
El di5eño por· f<d.11Jél hizo que en ill0unos cosos se duplicara el área de acero 
en los cables con respecto o ld que hub1er·a sido necesaria si este efecto no 
se presentar·a. 
El comportamiento rl" un tirante comp lelo ante fatiga se muestra en las figuras 
3.3.1. y 3.3.2. La f1g. 3.3.1. es uno curva de Wohler que relaciona el número 
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de ciclos de carga con el rango pern11sible de esfuerzos. oe L'! ,¿¡ !>L' pu~....·•Jo...: ~...v,'•

cluir que el rango permisible de esfuerzos es el mismo a partir de 2 x 10 6 ciclos-~
de carga, la resistencia de un conjunto de torones es menor que la de un tor6n 
simple y que cuanto mayor es el esfuerzo máximo menor es el rango permisible 
de esfuerzos. 
La fig. 3.3.2. es una gráfica derivada de los diagramas de Smith que relacionan 
e 1 es fuerzo máximo con e 1 rango de es fuerzas para un determinado número de e i e los 
de carga (en este caso para 2 x 10 6 millones de ciclos). En ella se indica 
la disminución del rango permisible de esfuerzos con el aumento del esfuerzo 
máximo. En nuestros puentes la mayor parte de los tirantes se encuentran traba
Jando a un esfuerzo máximo de 0.15 ó 0.20 de Fu, lo cual nos permite aceptar 
un rango de esfuerzos de hasta 29 ó 30 Kg/mm', aunque en todos los casos se 
1 imitó a 25 Kg/mm'. --- --~---· 

FiG• 3. 3. 2. 

* REFERENCIA 3 

FIG. 3.3.1. 

3.4. Rela.]ctciÓII. 
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En forma general se puede definir a la relajación como la pérdida del esfuerzo 
inicial que "ufre cualqu1er· elemento debido a la deformación que experimenll 
después de e;tar somel ido a lu acc1Ón de una carga permanente. La relajaciór 
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La elecciÓn del L1po de clmcntación tuvo como pr1nC1po1e~ oO,JL'i..ivu~. ~,.~ ......... 
que los hund1m1entos dJfercnc1ales scun despreciublcs y el hund1nncnto general 
pequeño y para ello se buscó aplicar al terreno una carga no mayor de 1 T/a'1 

e igualar 1 "' dcformac10nes csperddas en el terreno por medio de una comb1naciÓI 
de ci1nenlucioncs. 
Con ld cimentoc iÓn propuesta los hund1mientos diferenciales esperados son práctl; 
can1enle nulos y el hund11niento general máximo de la estructura de 20 ó 25 ca. 
a lar·go plazo. 
El hundimiento regional es considerable (de 30 ó 35 cm. al año), pero en genm\ 
no t 1enc ~feclos importantes en el comportamiento de los puentes porque afee~ 
u un ¿),~cu moyor que aquello en la que se encuentran situadas estas estructura~ 
excepto en el puente de Amddor Solazar, el cual se encuentro en el límite entn 
las zonas de terreno blando y de transición por lo que parte de la estructu11 
se encuentra sobre un terreno firme menos profundo. En ese caso para hacl' 
que los hund1mrentos entre apoyos sean mÍnimos, el apoyo principal alejado dr 
la LOnd de 1nfluenclil rocosd y su apoyo adyacente son piloteados, con pilote 
de control que trabaJan por p~nta apoyándose en el estrato resistente. 

5.- Alguno_s <~spectos de costo y tiempo. 

Pura ml!nc 1onilr d lgunos aspectos cconÓm1cos de estos puentes atirantados menciotiJ! 
r-emos-algunos daLas de RoJo Gómez, el pr·imcro de los 6 puentes. 1 

El puente l.1ene una longilurl Letal de 435 m. del inicio del terraplen sur~ 
flnJl del LrYraplen norle, con un uncho promedio de 14.70 m. para alojar 4carrl: 
les de c1rculdción. j 
[l costo apnJxlnhllio del ¡ouentc fue de 1 '200,0::10$/m'(a precios actuales). 1 
A contlntl·Jción :~e desglosa el coslo en por-ccnlaJeS por concepto: 1 

Concep Lo 

Eslruclur·a de .acero (l) 
Cilbles 
fine 1 uJ es 
Estructur-a de conuelo (Z) 
Cunenlación 
Loso de ¡~od,1rr1ienlo, carpcld (3) 

% 

26.0 % 
5.0 % 

14.0 % 
18.5 % 
21. o % 
15.5 7. 

Ybo. o :r. 

(1) Se 1ncluycn caJd!:. de conexión de cable~ y coronas superiores.. 
(2) Aii~C'plcnc~. y Hl<lr'COS y rmJros de concreto pilrrl los mástiles. 
(3) Se Incluyen lhHiqucLu~. yuiJY'IllCIOfle~. par·llpeLo, ele. 

De lo ilnlcrior puede observarse que: 
Ll co:.;Lo Lol..1l del puc1d.c por mclro cu<~dr·udo lo hace altamente compelitivo 
respeclo ¡¡ puenlcs Lrad1cíonales en condiciones sin11lares. 
El costo ele loe. cahlcs es pequeño. 
[1 co·;Lo d~ los tJnc!dJf~s es <Jr·t~ndc, aunq1Je incluye-el serv1cio de 
ten~ado de lo::. ccJhlc:_. y el co~Lu de uccesor1os del sislemil. 
r: 1 co::;l.o dL' lt1 e 1mcnlac 1[111, co:uo cru de esperarse, es razonable. 

insta lac~ 
1 

·1 

l. 1 t 1 empo LuLa 1 rJc CJecuc íón de es la obra tué de 10 meses, habiéndose 1nrc~ 
los Lr-<JbJJOS prr•lJmlnare:; en JUlio de 1990 e inaugur;índose el 3 de mayo de 1!11 

' 
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1, 

t1ene especial 1mportanc1o en estructuras donde 1nterv1enen cubics, por lli. pos 1-
ble pérd1da del presfuerzo y la deformación osoc1ada a la disminución de tensión 
en los torones. 
En el caso de puentes al1rantados el problema de la relajac1Ón se presenta en 
forma d1st1nta que en un elemento presforzado. La pérdida de tensión puede 
ocasionar deformac1on<?s y pérdida en las tensiones iniciales. 
Para ev1ta1· cote comportamiento se uLi liza acero de baja relajación en los toro- ,· 
nes que forman a los cables. Mientras que el acero normal se alarga un TZ des-
pués de estar sometido o uno corga constante igual al 70% de su carga de ruptura 
después de 1000 horas con temperatura constante (20"C), el acero de baja relaja-
ción se olorga sólo un 2.5%, pero para esfuerzos bajos (menores o iguales que 
el correspond1ente ol 50% del esfuerzo de ruptura) la relaJación es mínima (menor 
del 2% en el Cilso :nás desfovorable -,1ce1·o normal-). Aunque este tipo de acero 
de bajo relojoc1Ón se usó en los tirantes de los puentes sobre la Calzada l. 
Zardgoza éstos trabajan con cargas permanentes muy bajas y con esfuerzos máximos 
también muy baJos (enlre el 20 y 257. de su esfuerzo de ruptura). En rangos 
tan baJOS de es fuerzas el fenómeno de relaJación' es insigni ficanLe. En la_ fig. 
3.4.1. se mue'.:.tra es le efecto, las curvos que relacionan la carga in iciul (expre
sada en un porcenlaje de lil Cdrga Última), con la relajación convergen para 
valores de es fuerzas pcqueilos. r---------------------
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FIGURA 3 4.L 
Cargil in1r.ial en porccntajo 

4. Cora.ctcrísllctl~; de la cimPnLdClÓn. 

[1 suelo del Orienlc de l.1 Ciudocl dc Méx1co Lienc c·araclcrísticas Únicas que 
hocen problcrn5t.ico apoyarse sobre él. Eslii formado por arcillas altamente com
presibles con conle111dos de humedad de hasta .,1 5007., intercalados con lentes 
de l1mos y arenas, cnconlr:indosc el estrato resistente a una profundidad de 
60 m. apr·ox irnadomentc. 
La pnnc1pol vcntoja ele la ecLrucLura alirontada es su ligereza, lo que se refle
Ja en c1menlac1ones scnci llCJ.s y econÓmica-; rormadas en es le caso por cajones 
y p1lotes de fricc1Ón en los apoyos principales, y por zapatas o cajones parclal-
ntente cornpt'I!Scldus par11 los· opoyoJ udyoccnLc:>. La cimentación de los aireplencs 
es un c·aJÓn de cimentaciÓn purclolmcnlc co:npensado formado por la losa de fondo 
del propio a trcplen. 
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6.- Conclusiones. 

Aunque no se construyen frecuentc:nc.1te puent<>s vchiculares atirantados de claro 
corto, en este caso debido pt·inc1palincnte a las condic10nes cxcepc10nales del 
suelo resultar·on convenientes por su hgereza, el peso total e; de aproximadamen

)te 700 Kg/m', obteniéndose cimentaciones sencillas y económicas. 

Aplicando tensiones en lus cubles se logro rnuntencr el perfil del puente elimi
nando lu deformución p1-ovoctHiil por lc1 curga muerto y a la vez se logru mejorur 
el estado de esfuerzos en las trabes. 

La no l1nealidad de la estructura puede tomarse en cuenta analizando sus diferen
tes etapas de comportam1enLo con la rig1dez correspondiente para cada una y 
superpon1endo los efectos de cada etapa para obtener el estado final de esfuerzos 
y deformaciones. 

Al tener una eslrucLurd l19er·a ¡,, carga viva adquirió mayor· relevancia. El efecto 
de la fatiga resultó ser muy 1mporLante en general, pero sobre todo en algunos 
de los cables qtJe por ello Lienen que trabajar a esfuerzos muy bajos. 
la rig1dez de lil estructura es Lol que su período natural de vibración es mucho 
menor que el período fund.Jmento 1 del terreno, lo que resulta conveniente. 

El efecto de pos1bles hund11nícntos drfcrenciales se nnnilnizÚ mediante el uso 
·de un Juego de articulaciones centrales, una de ellas deslizante que redujo 
tambiin los esfLierzos por camb1os de temperatura. 

La relaJac1Ón del lJCet·o de los L1rc1nles es irrelevante en este caso. 

Se concluye lo focttbilldad económica de este lipa de estructuras que compite 
con ventaJa con soluc1ones tradic1onalcs. El precio de los anclajes de patente 

,resulta desproporcionado en relación con el resto de los costos. 

' ' 
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have considerable bearing on the nature and urgency of the 
maintenance and repair procedures that are developed. 

lt will therefore be the purpose of this section to develop a 
common frame of reference to be used in the discussion of the 
maintenance and repair of highway structures. In the following 
definitions it must be realized that this manual will be used by 
individuals with a wide variety of backgrounds. It is not un· 
likely that this manual will be utilized by individuals ranging 
from registered professional engineers with considerable struc
tural training through individuals in the bridge maintenance 
crews with little or no formal structural training. Therefore, in 
the following material an attcmpt will be made to treat the 
su bject with as little rcference to theoretical aspects as pos
sible. Theory will be interjected only when it Iends itself to the 
clarity of the subject being discussed. 

1.3.1 Loads on Structures 

A. Dead Load: The dead load on a structure is the weight 
of the structure itself and the weight of any permanent 
fixtures which are carried by the structure. It is a fixed 
load which remains in position during the life of the 
structure unless removed. lt could be increased. Sorne 
examples are: 

l. Wearing Courses 
2. Structu.ral Decks 
3. Structural Members 
4. Curbs and Sidewalks 
S. Utility Pipes or Conduits 

B. Live Load: The live load on a structure includes aH 
loads or forces d u e to vehicular or pedestrian traffic 
which act on the structure. The highway loadings used 
in establishing the operating and inventory rating shall 
be the standard AASHTO "H" or "HS" loading or one 
of the three typical conventional vehicle types described 
in the 1974 AASHTO "Manual for Maintenance Inspec
tion of Bridges" or the maximum legal loads · of the 
state. 

C. lmpact: This is an allowance, equal to a calculated 
percentage of the live load which is added to the live 
load of a structure to provide for the dynamic and 
vibratory effects of traffic loadings. 
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l!. Wind: The wind loading i:, an allowance for thc cllecl 

of wind blowing againsl the struclure and livc load. 
This loading is computed on thc basis of a givcn 
number of pounds pcr squarc foot, dependen! on wind 
vclcx:ity. acting agaimt the exposcd vertical surface of 
thc bridge. 

E. Longitudinal Forces: This is an allowance for the cffcet 
of the forccs crcatcd by traffic moving across the bridge. 
These furecs act longitudinally, i.c., parallcl to tlll: 

center linc of thc bridge, arul are gencrally considerctl 

1<> he cquivaknt lo livc pcrcent of the live load valne. 

F. Thermal Force-= This is a fnrce applied to the stmc
turc, duc to a variation in tcmpcraturc. 

i\lthmrgh thcrc are load factors other than those rncn
tioned abovc. the foregoing loadings can be consitlcred 

thc primary factors intluencing thc dcsign of a typical 
highway structure. 

Thc ftnal dccision a; to thc load~ and/ or combinations 
of loads applicd to a particular structurc is, of coursc, 

thc rcspomihility of the designing cnginccr ami shmrld 

only he madc aftcr a carcful and C<Jmplctc structural 

analysis. 

1.3.2 Dcck Elements 

i\. Wearing Coursc: Thc wcanng course provides thc 
riding surfacc for traffic and is placed on top of the 
structural slab. Thcre are also wearing courses poured 
integral with thc structural slab. Whcn this technique is 
u'crl it is gcncrally rcfcrrcd to as a monolithic dcck. 

Wcaring ccutr~c' can he eithcr a.\phalt concrete or por!· 
land ccmcnt concrete and are not con~idcrcd to provide 

load carrying capacity. 

B. Structural Dcck: Thc structural dcck or slab providcs 
the load carryinK capacity of thc dcck systcm. 

Typical structural dcck syslcms are: 

l. Reinforced concrete 
2. Stccl Platcs (Orthotropic dccks) 

coursc ovcrlay 
J. Stecl grid (opcn or concrete fillcd) 
4. Wood Planking 
S. Prestressed concrete box beams 
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( · \i1kwalk-= \idew:olk\ :111' lllovidt;d "" \lrul'lllre\ whe1e 

l"'dntriau tr:oflk """"" warranl their me. Uthcrwi\c, 
\:lft:ly walb :ll't: v,el~t:rall_y rt'l'tllllllleiHicd. 

Typir:.l \Ídrwalk.\ a11·: 

l. l{elnforl'cd eonercle 

2. Stccl platc 

J. Wood planking 

U. Curb" Curbs are prnvitlcd in conjunction with side

walb and safcty walk\. Curbs can be eonstructed of 

rcinforccd concrete, prc-cul granite. timbcr, or stecl 

pi ate. 

1'. lbiling\: Hailings are plaecd along the extreme edgcs of 

thc tleck \y\lclll and providc prolcction for lraftie allll 

pcdestrian\. Thcrc are a wide varicly of railing material\ 

and configuratinns. 

~omc of thc more common are: 

l. Metal multiplc rail systcms 

2. llox lleam 

.1. W -Ucam 

4. Reinforccd concrete 

5. Timbcr 

1 . .1 . .1 S11¡wrstructure Elemetlts 

/1. Holled Ueam\: Thc rulied beam is used for short spans. 

Thc bcam comes from thc rolling mili as an integral 

unit composed of two Oanges and a wcb. The Oangcs 

rc\Í\l the bcnding moment and the web resists shcar. 

Thc more common types ol' rollcd bcam shapcs are: 

''""''"' 1 Uo"m ·· _. __ J[ 
e. 1 

11 



N 

4 ·1/4" 

( 

/ 6"Hiii>l~.~"x3'·7"LG. 
/ G.ALV.1NIZED 

N 

r-1---+-........ ~1- 4-1/4 • 

6'" 6'" 1 

1' -o· 

STEEL POST DETAILS 

3/4"' 7" BOLT HE X. HD 
3" ~ '- WSHR. GALV. 



) 

r 

) 

·1 he Jollowi11¡¡ illll'.tratc·. a lypical lougitudi11al and 
lrall~vcr.\C :;.cclitlll fnr a rolh:tl bcam ~pan: 

T YPICAL GUSSET PLATE CONNECTION 

B. Platc (built up) girdcrs: This type of structural mcmbcr 
is uscd for intermediate span lengths not requiring a 
truss and yct rcquiring a mcmber largcr than a rollcd 
bo:am. Thc ha~ic clcrncnh of a platc l{irdcr are a wch to 
which llaiiJ<O:~ are rivctcd or wr.ldcd ut th~ top urul 

'"'"""' ed~c'. Thc mo·;t wmmt>n forrns of cmss scl·tion 
are ~hown bclow: 
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Th~ colllf'OII~III part; of a lypical plat~ ¡:irdc1 are 

illu\lrated hr.low: 

Th~ top half of thc plate ~irdcr will be in comprcss10n 
arul the I.Hittorn half will he in tcnsion for simple span 

structurcs. 

l. l'langc Anglcs: Flangc anglcs are uscd for rivctcd 
plate girdcrs and carry tcmilc or comprcssivc forccs 

induccd by bcnding. 
2. Covcr !'lates: Covcr platcs are wcldcd or rivcted to 

the tup and/or bottom nangcs of thc girdcr to 

incrcase thc load carrying capacity. 
J. Bcaring Stiffencrs: Thcsc are eithcr platcs or anglcs 

placcd vcrtically at thc locations of thc support and 

attachcd to thc wcb. Thcir primary function is to 
transmit thc shcaring strcsscs in thc wcb platc to thc 
bcaring devicc, and by so doing prcvcnt web 
crippling and buckling. 

4. lntcrmediatc Stiffeners: Intermediate stiffeners are 
used at points of conccntratcd loads or for dccp 
v,irdcrs to prcvcnt wcb crippling and buckling. 

C. Concrete llcarns: Thc concrete bcams are usually rcin

forccd whcrcin thc !ensile strcsses, whcthcr rcsulting 
from bending, shcar, or combinations thereof produced 
by lramvcrsc londinR'· are by dcsign cnrried by thc 
metal rcinforccmcnt. Thc cnncrctc takcs comprcssion 
(arul some shcar) only. lt is commonly rectangular or 

tcc-shapcd with its dcpth dimcnsion grcatcr than its 
stcm width. 

D. Trusscs: Thc truss is onc form of structural systcm 
which, bccausc of its charactcristics, providcs high load 

carrying capacitics and can be uscd to span grcatcr 
lcngths than rolled beams and girdcrs. The truss func-
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1 

tions basically in thc samc manncr as a rollcd bcam or 
girdcr in rcsisting loads-the top and bottom chords 
acting as the llangcs of the beam and the diagonal 
mcmbcrs acting as thc wcb. 

Typical typc' uf ~tructural systcms tl111t urc uscd fnr 
hiKhway structurcs are illu~lrutcJ as lilllows: (Thcsc 
truss lypcs may be uscJ as "Thru Type" or "Dcck 
Typc" .) 

l. Chord: In a truss, thc uppcr and the lowcr longitu
dinal mcmbcrs, cxtcnding thc full lcngth are tcrmcd 
chords. Thc uppcr portion is dcsignatcd thc uppcr or 
top chord and corrcspondingly the lowcr portian is 
dcsignated thc lowcr or bottom chord. For a simple 
span, the top chord will always be in comprcssion 
and thc bottom chord will always be in tcnsion and 
shoulrl be considcrcd a main structural mcmber. 
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¡:aillllf' ol rilill'r •·hor<l will n:ruln IIH: 1111" tlll>;llt·. 

2. IJiap,nnal·.: Tite d1ay,nnal wch mcluhcr; ~pau hctwcc11 

~llrcc·.~ivc tnp aud hntl•lln chonb and will cithcr 

rc\l~t kw.inn ur comprcs'\iou dcpcmlin~ un thc trtl\\ 

ronflgur;¡liou. lv1o\l (tiagonah are also main 'ilrtlc· 

lllral'1ncmbcr; and thcir bil11rc would be cxlrcmdy 

cril1cal ami rcndcr thc tru" unsafc. 

J. Vcrticals: Vertical wcb mcrnbcrs bctwccn top and 
bottorn chord;; which will rcsist cithcr tension or 

cumprc~sion strcsscs dcpcnding on thc truss cnnfig· 

uration. Most vcrticals are also m a in structural mcm

hcrs and thcir failurc would usually be critica! ami 

rcndcr !he lrms unsafc. 

•1. l'ancll'oint: Thc Jltlinl of intnsccli11n nf primary wcl> 

a1ul dtonl mcmhcrs of a trus~. 

lletm 5 through 11 hclow can be cnmiucrcd scctlltdary 

'trudural mcmbcrs a11<l althuu~h thcir failurc ~hould 

rcc•:ivc immcdialc altcntinn an individual mcmbcr fail

urc will not rcndcr thc structurc unsafc. 

S. Portal l:lracing: Thc portal bracing is found over

head al thc cnds of a thru truss and providcs 

lateral stability and shear transfer between trusscs. 
6. Sway Bracing: Sway braccs are secondary structural 

mcmbers spanning bctwccn the lrusscs al interior 
panel points ami providc lateral stability and shcar 

transfcr bctwccn trusses. 
7. Top Lateral Bracing: Thc lop lateral braces lie in 

thc plane of thc top chord and provide lateral 

stability bctwccn thc two trusscs and rc>istancc lo 

wind 'itre.\. 

K. Boii<Hn l.alcral llracing: Tite hottom lateral bra~cs 

lic 111 thc planc of thc bottom d1onl und prnvidc 

lateral stability and rcsistancc to wind strcsscs. 
9. Floor Bcam: Thc !loor bcam spans bctween trusscs 

at thc panel points and carry loads from thc !loor 

~lringcrs and dcck systcm to thc trusscs. 

10. Stringcrs: Thc stringcrs span bctwccn !loor bcams 

and providc thc pnmary support for thc dcck 

systcm. Thc dcck loading ts transmittcd to thc 

stringcr\ ancl through thc stringcrs to thc !loor 

hcam\ and lo thc truss. 

11. Gu;;ct !'lates: Thcsc platcs conncct thc structural 
) 
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TRUSS BRIDGES 

!lMM\N\ 
~ ¡¡¡ 

THROUGH HOWE TRUS S THROUGH PRATT TRUSS 

lí\l/'l\l!i\0\ 
jl .. 

!V'LNZ\X\ 
~ "' 

THROUCH WAAREN TRUSS CUADRANGULAR THROUGH WARREN TRUSS 

THAOUGH WHIPPLE TRU~S CAMEL BACX TRUSS 

T~OVGH !ALTIWOAE TRUSS K~ lRUS$ 

THROVGH PE11T TRUS5 K· TRUSS 
PLAlE 
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mcmbcr,; of a lru\' .. 011 oldcr lru~\CS, pim are usc<l 

imlcad of y,m•;ct,;. 

1 

\ 
1 

----------1--

- -y 
\ 

¡,.tum•<l"'l' [)ol!plvao"' _\ ROADWAY SECTION 
Plll ::;Til[SSED GillDEH 

1.3.4 Span Types: In tcrms of support condition, there are 
thrce general types; simple, continuous, and cantilever. 

A. Simple Spans: This is the most common. It consists of 
a scparate beam for each span and is supported at one 
end by a pin or hinge (fued bearing) and at the other 
by a roller (expansion bcaring). 

'. -lhdtftt 

•••tlnt Cauf •• 

SECTION A·A 

B. Continuous Spans: This is thc onc in which thc super· 
slructure is continuous ovcr one or more supports. The 
primary bcneftts from this typc of construction are the 
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1} 

rcdur\11111 in dt:plh of \he superstructurc and the rcduc
tion in thc number·or dcck. juints, and grcatcr reserve 
strength. 

Examplc' of continuou~ slnlclurcs follow: 

CON flNUOII~ IJHJS:: 

CON T INUOUS GIROER 

l l 11 
CONTINUOUS ROLLE O BEAM 

C. Cantilevcr Span: This typc of dcsign providcs somc of 
the henc!its of continuuus spans. Thc main diffcrcncc 
hcing that a hingc or hingc' are introduccd in thc bcam 
lo simplify dcsign and construction. 

A typical suspended span dcsign is illustratcd: 

D. Compositc Bcams: Compositc Structurnl Mcmbers-as 
thc name implics-arc composcd of two or more con
structiun matcrials. 

A compositc bcam has shcar connectors wcldcd to thc 
top nangc and when thc deck is cast on the bcam, 
thc dcck and bcarn will work as a unit to resist loads. 
Thrce gcnerally uscd typcs of shcar connectors are 
illustratcd: 
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/1 ty¡•Í<'al r<~IIIJ""ÍI<: \I'CIÍ1111 i~ illll~lratcd l>dow: 

·-----------=-c------c----------J 
\ ' 

1 

Slud Sheor 
COnniCIOtl5 Concre re Otck 

fleam or G~rCS.r 

E. l:karings: Bearings transmil the superstructurc load to 
thc sub,truclurc. Thcy also provide for longitudinal 

muvcmcnl duc lo cxpansion and contraction and rota
tional movcment due to dcnection. Thc bridge bcarings 
are vitally importan! lo the functioning of thc structure. 
lf they are not kcpt in good working arder, strcsses 
may be induccd in the structurc that will shortcn thc 

uscable life of thc bridge. 

If 
~r: 

' 

Sorne lypical bridge bearings are shown on thc following 

pagcs: 

' 
~<;.l._ ~tllfiDR. ___ ,_, _______ _ 

-··-f 

A~] 
o_ -
" Woeh•r• v 

ll· J 
' ~ 11 \1 

IIDthd '\• . hol• a • ..,,, ro 
1 grade 

SC:iiON ELEVATION 
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Sote Ptote 

FIXED BEARING 

Pe:h3tCI 
(P•n Stand) 

11 

Mo:sonry 
Ptate 

Strmo~r 

1 1 

Sote Plcta 

EXPANSiON BEARING 

C.L. Bolts 

Rolle' 11 porUon 
of o CJhndtr 

Rollar Keaptr 

Bndo• Seot 

ROLLER EXPANSION BEARING 
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.. l. '• Suh:.J/lll'lur,· Lll'm,·nls 

A. Al>tillll<:lll'.: A :.ull\lrul'tnrc llllÍI wludl '"PPurl\ the end 
rd a •;in¡:k \pan or c.'l:lrcnn: cnd 11f a mnlli-\pan ~upcr
•,lrul'lult:. and U\ually tt.:l:1in\ or .\upporl\ lhl' :1ppro;1ch 

1 i 11. 

l. Stub Ahutment. (l'crchcd i\butmcnt, Dwarf Ahut

mcnl) An abutmcnt sct ncar thc top of an crnhank

mcnl or ,,lupc ami having a rclativcly small hcight. 

Whilc oftcn \uppnrtcd opon pilc' drivcn thmugh till' 

cmhankrncnl or natural grnund. 'tuhs may abo he 

loundcd on gravd fill, thc cmbankrncnt, or thc 

natural gn>und ihclf'. 

2. 1-'ull·flcight Ahullllcnt. (Shouldcr Abutmcnt) A 

canlikvcr al>ulmt'lil t:xtcnding from lhc ¡.:ratk linc of 

lhc roau bclow tn that of thc roacf ovcrhcatl. Usually 

'et ju't off thc shuuldcr. 

Thc:,e rnay be on pik, or sprcad fuolings and of thc 

opcn or closcd dcsign. A typical bridge abutrncnt and 

rcbtcd tnminology are providctl on thc following pagc: 

H. l'icrs: Uridgc Picrs lrammit lhc luad of thc supcr

structurc to the foundation material and providc intcr

mcdiatc supporls bctwccn abutmcnts. 

C. Pik-= l'ilcs are uscd to transmit thc bridge loads to thc 

foundation material whcn soil conditions are not suit

ablc fiJr rccciving thc load in bcaring. Typical pilc typcs 

are: 

l. Stccl H Pilcs 

2. Timbcr 

.1. Concrete pilc\ (holh Cll' ancf prccast) 

4. Concrete filk<l pipe or ,bcll pilcr 

I.J.b Miscellunwu.1 

A. Clcarancc~: Clearancc~ rcfcr lo thc mmmmm distanccs 

that are prnvidcd by thc bridge as rcganb thc passagc 

of traf!ic. Typical clcarancc mcasurcmcnts are shown: 
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Proyecto de tr~s pu~r11es d~ ~.Jtructura mttálica en el Área Metropolitana de la Ciudad de México 

lng. José Lub Sincbu Marlioez .- Director Teculco Coün~ de 8Men S.A. Je C. V. 
lng. Cenr Urruli• Sáncbez .- Coordlador de Proyectos ColintU de Buen S.A. de C.J~ 

RESUMEN 

En este articulo se presentan brevemente tres puentes de estructura metálica recientemente construtdos en la 
zona Metropolitana de la Ciudad de Mé:~tico, dos en operactón y otro aún en construcción Se describe su 
estructuractón. algunos aspectos relevantes de su proceso de ami.hsis y diseño, asi como experiencias 
constructtvas y del comportamiento en los que ya están en operación. 

SUMMARY 

Thts paper presents shortly three bndges of stecl structure recently bUIIt tn the Metropohtan Zone of the Mextco 
Cicy, two of tht!m m operatton and the other one stlll under construccuon. Describes its structure. sorne relevant 
aspects of lts anaJysis and design process, as well constructtve e11.penences and the behavior of them under 
sei'Vlce 

1.- Introducción 

Por la realización de nuevos distribuidores VIales para el área de desarrollo económ1co de Santa Fe y el 
reordenamtento de algunas avenidas a raíz de la construcción de la Linea B del Metro de la Cmdad de 
Méxtco. rectentemente se h;m construido tres grupos importantes de puentes de estructura metálica de 
diferentes ttpos en d.tstmtos lugares de la Zona Metropolitana En este artículo se descnben brevemente sus 
caracteristtcas más irnportanles, así como algunos aspectos relevantes de su proyecto estructural y proceso 
constructiVO Dos de estos puentes ya estin en servtcto y uno se encuentra actualmente en construcciÓn 
Los J grupos de puentes a los que nos referimos son: 

1) • Puentes en Distribuidor Vial Santa Fe JI, en la Zona de Santa Fe. al pomente de la Cd de 
México 

2)- Puente en el cruce de la Av. Ctntral y el FF.CC. México-Cuautla, para la Linea 8 del 
Mtlropolitano de la Ciudad de México y atea conurbada. 

J)- Puente en la Gaza de Retorno Ciudad Azteca, también para la Linea 8 del Metro, en el 
Muntctpto de Ecatepec. Estado de México 

11.- Antecedentes 

11.1.- Puente en el Distribuido·r Vial Santa Fe 11 

En lo que antes eran tiraderos de basura ahora se establecen importantes compañías y centros comerctales que 
han elevado en forma radical la plusvalía de la zona. De forma paralela se ha hecho necesario el desarrollo de 
servtc1os e Infraestructura que re!:palde la gran mversión que se realiza actualmente. Dentro de estos trabajos 
uno de los mas sigmficauvos es la dotación de vialidades modernas y eficientes que den acceso al lugar y 
comuntquen sus sectores En los úlumos diez años se han realizado la mayor parte de las ca1les, avenidas, 
puentes y túneles que constituyen la red vtal de esta nueva pane de Santa Fe, además. estas obras se han 
complementado con la ampliación y modermz.ación de distribuidores viales cercanos y la construcción, no tan 
reciente, de la nueva carrelera Mé11.ico- Toluca · 



11.2.- Puentes en Av. Centr;~l y el FF.CC. México-Cuautla 

A raíz del proyecto y construcción de la Linea B del Metropolitano se ha hecho necesaria la construcción de 
diversos puentes. La Línea B del Metro tiene tres zonas bien definidas de acuerdo con la poszczón que ocupa 
con respecto aJ nivel del terreno: una zona subterránea. donde no se aJteran las vialidades que se cruzan porque 
el Metro pasa por debajo de etlas; después una zona elevada. en la cual tampoco se afectan la caJies y aven1das: 
ya que el Metro pasa por encima de ellas, y finaJmente una zona superficial, en la que es necesaria la 
construcción de puentes para que los veh..iculos crucen por arriba de la Línea (este Ultimo es el caso de l.a Av 
608 y la Av. Central ) La zona donde se cruzan el FF.CC. MéxJco--Cuaulla y la Linea B del Metro corresponde 
al tramo superficial, entonces se presentó la dtsyuntiva entre elevar el Metro por encima del ferrocarril. o 
VIceversa, teniendo ventajas la primer alternativa. 

Debido al upo de suelo en el lugar y a la necesidad de salvar grandes claros en la pane donde se encuentran las 
vías del ferrocarril, se elig.Jó una estructuración a base de trabes metálicas que permitían, por un lado. un 
desarrollo menor del puente por su menor peralte relativo comparado con el de otro tipo de estructuras. y fKlr 
otro, una cimentación más sencilla y económica que la que se necesitaria SI se empleará otro tipo de matenal 

II.J.- Puente en la Gan de retorno Ciudad Azteca 

La Gaza de retomo es producto del paso del Metropolitano sobre la Av Central, en el extremo de la Línea , en 
Ciudad Azteca. La gaza de retomo se proyectó para que tos vehículos de transporte de pasajeros que cHculau 
por la lateral de la Av. Central puedan retornar hacia el paradero de Cd. Azteca, el paso elevado tiene en planta 
forma de herradura ( fig. 1 ). esta gaza solo permire el acceso hacia el paradero de autobuses y no comunica con 
las zonas habitacionaJes o industriales del lugar. 

111.- Descripción de los uuentes 

lll.l.- Puentes en el Distribuidor Vial Santa Fe 11 

El dJstnbUidor consta de tres ejes VJales denommados. A. B y C. Los eJeS A y B tienen tres carriles de 
circulación, mientras el eje C tiene dos carrales en su zona de puente y tres antes de ella. (Fig. 1) 

La superestructura del puente (fig. 2) está constituida por cuatro trabes de acero estructural A·36, con un 
peralte de 1.5 m., sobre las que se apoya una losa de concreto de 15 cm. con la que forman sección compuesta 
Las trabes tienen una separación de 3 17 m. entre si y salvan claros de 25 a 30 m. en promedio. Estas trabes se 
apoyan sobre coluntn3.s huecas de concreto reforzado de secc1ón circular de 3.5m de diámeho. El apoyo se 
logra por medio de un par de diafragmas que hgan a las cuatro trabes (fig. 3), siendo éstos los que, por med1o 
de p¡ezas de neopreno, descansan en la parte superior de las columnas Circulares. Las trabes son conunuas a lo 
largo del puente, pero llenen juntas transversales a cada 80 m. aproxinladamente, para permim los 
movimientos de la estructura por cambios de temperatura. 
Las columnas circulares (fig. 4} tienen alturas variables de hasta 14m. de altura, están estructuradas por una 
pared Circular de concreto reforzado ngidizada con columnas mtenores. La cimentacJÓn está fornmda por unn 
losa mac1za que se sustenta sobre pilas de concreto de 0.80 m. de diámetro. desplantadas a una profundidad de 
entre 15 y 30 m. segUn el apoyo del que se trate. 
El distribuidor está ubtcado al centro de lo que fue el valle de un río y que actualmente se encuentra relleno de 
matenales producto de la explotación de mmas, basura y desperdicios de construcción, estos materiales no 
consuruyen un soporte confiable para las cargas del puente. El terreno sano se encuentra a una profundidad 
variable por lo que se decidió cimentar la estructura sobre pilas que descansen en el estrato firme. En algunos 
casos este terreno sano es casi superficial, mientras que en otros se localiza hasta a JO m. con respecto aJ nivel 
de terreno natural actual. 
Al mic1o y al final de los puentes, en sus rampas de acceso y salida. existen aireplenes y terraplenes de longJtud 
vanabie. Se dectdió colocar el aireplén donde la altura de los puentes era relatlvamente pequeña, pero aún 
grande para que el suelo ·soportara s1n problemas aJ terraplé:n. El aireplén es, como su nombre lo indica, una 
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estructura hueca realizada a base de muros, trabes y losas de concreto reforzado, que constituyen un conJunto 
ligero que se autocimenta de forma similar que un cajón compensado. 

Los grandes muros: triangulares: de Santa Fe 11 

Con un símbolo que marca la puerta al desarrollo urbano de Santa Fe se proyectaron y construyeron dos 
grandes muros triangulares, que además dan apoyo a las dos ramas principales del distribuidor en disuntos 
niveles de su estructura. 
Los muros triangulares tienen una base de 90 m. de longitud. una altura de 36 m .. y un espesor de 1 8 m.: son 
huecos en su interior y están formados por dos pantallas de concreto reforzado de 15 cm. de espesor, unidas y 
rigicbzadas por medJo de trabes y columnas que constituyen el esqueleto princtpal de los muros (fig 5 ). La 
cimentación de los muros es a base de una gran losa longitudinal apoyadas sobre pilas de concreto reforzado .. 

En realidad se trata de tres puentes paralelos, dos vehiculares y uno para el paso elevado del Metropolitano. Los 
dos puentes vehicul~es tienen cuatro carriles de clrculación cada uno. La dirección del tránsito es none a sur 
para uno de los puentes vehiculares. y sentido inverso para el otro ( sur~ norte ). El puente para el Metro alberga 
a las dos direcciones y se localiza erunedio de los dos puentes vehiculares. 
El suelo en la zona está constituido por grandes espesores de arcilla de hasta 40 m. de profundtdad. muy 
sensibles a la aplicación de carga. En él, las construcciones vecinas presentan grandes deformactones o 
desplomes, aUn cuando éstas tienen poca altura. Las características del suelo obligaron a proyectar una 
estructura ligera que permitiera obtener cimentaciones manejables y económicas, además de un comportamiento 
mas confiable a largo plazo. junto con la reducción de posibles hundimientos diferenciales. Lo anterior apoyó el 
diseño de una estructura a base de trabes metálicas de sección 1 de acero Gr. 50. que adem<is actúan en sección 
compuesta con la losa de rodamiento. 
El tablero de los puentes vehiculares está formado por 5 trabes armadas de sección 1 longi tudmales. con un 
peralte de l.25 m., ng,idizadas mediante diafragmas intermedios; simplemente apoyadas en sus extremos sobre 
columnas circulares de concreto reforzado por medio de un diafragma-cabezal. también met31ico de sección 1 
(Fig. 6). El apoyo simple de las trabes longitudinales permite a la estructura c1erta libertad ante n1ovimientos del 
suelo. No extsten juntas transversales a todo lo largo del tablero de los puentes vehicul_ares. can excepcaón de . ·~ . . , ... 

formada por dos trabes principales long,itudmales de sección 1 de acero Gr. 50. sobre las que se apoyan trabes 
transversales (de alma abierta) que soportan largueros met31icos de sección 1, y sobre ellos, una losa de concreto 
que t1ene encima balasto, neles, durmientes, y demás preparaciones para la Linea. Las trabes principales del 
Metro tienen articulaciones en algunos puntos. ( formando una estructuración semejante a las ''vigas Gerber" ). 
que reducen los efectos de posibles hundmucntos. 

InJ.~ Puente en la Gaza de Retorno Ciudad Azteca 

Toda esta región co"esponde a la antigua zona del lago, caractenzada por una muy baja capacidad de carga; 
constituida por estratos de arcilla, en donde el terreno resistente se localiza a grandes profundidades. Lo 
anterior apoyó el proyecto de una estructura ligera, con la que se obtuVIeran bajas descargas hacia el suelo y 
cimentaciones más confiables y económ1cas. 
La superestructura del puente está formada por dos trabes de acero estructural Gr. 50 de sección cajón sobre las 
que se apoya una losa de concreto reforzado de 1 J cms. de espesor con la que forman secciOn compuesta. Por la 
eurvatura del puente la sección cajón resulta muy eficiente para so¡:x>rtar los esfuerzos combinados de flexión y 
torsión, y proporciona adem:is, un conjunto más estetico que las secciones armadas convencionales. La 
estructura es continua a todo lo largo del puente, desde el aireplen onente hasta el airepJén pomente, de tal 
fonna que no existen juntas sobre el tablero. El apoyo de las trabes hacia la subestructura se realiza por med!o 
de piezas de neopreno que se localizan en el extremo supenor de columnas de concreto reforzado de sección 
elíptica, éstas tienen un cabezal con doble ménsula para re-cibir a las trabes. (Fig. 7). 
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La cimentación de las columnas está constinJJda por cajones de concreto reforzado parcialmente compensados 
diseñados para transmitir al suelo una descarga minima y reducu al máximo la posibilidad de hundtmtentos 
diferenciales. En la parte cenlral de la herradura. la cimentactón del Metro es común con la cimentación de los 
dos apoyos mtermedios del puente, la solución consistió en ampliar el cajón de ctmentación de forma tal que la 
descarga al terreno fuese compatJble con la del resto de la Línea en su tramo superlictal. 
AJ inic10 y al final del puente exJsten terraplenes y aireplene.s que forman las rampas de acceso a las zonas de 
estructura elevada. Los aireplenes son cajones estructurales de concreto reforzado que constituyen una solución 
económica, ligera, fácil de construir y autocim~ntable, por lo que su empleo es altamente recomendado para este 
tipo de suelo. Los terraplenes están formadét por tepetate compacto y tienen una altura pequeña para no 
transmillr aJ suelo una descarga mayor a la admisible que ocas1onaria hundimientos y desmveles 

IV.- Asoectos relevantes del análisis y diseño de los puentes 

IV. J.- Nonnas, Códigos y Reglamentos empleados 

Aunque los tres puentes fueron diseñados en distintos periodos, podemos decir que su proyecto se culmmó en 
los últimos 5 años, por lo que las especificaciones empleadas para su diseño son las mismas. En general, 
soportarán un gran volumen de tránsito y solicitaciones sismicas severas, además de que los materiales de que 
estin construidos son prácticamente los mismos. 
Las Normas, Códigos y Especificaciones que complementan al Reglamento de Construcciones para el Distrito 
Federal (y sus NTC) para el diseño de este tipo de estructuras son básicamente, en orden de 1mportancia. 

1.- Normas de la Secretaria de Comunicaciones y Transportes para Puentes Carreteros. 
2 . Especificaciones AASHTO ( Amencan Association of S tate Hig.hway and Transportation Officials ). 
J.· Especificaciones AJSC y AWS. , 
4.- Manuales de la Conus1ón Federal de Electricidad (particularmente el volumen dedicado a Sismo) 

Cabe destacar que las Normas de la SCT son fundamentalmenle una lraducción de las Especificaciones 
AASHTO. temendo como adaptaciones más importantes las que corresponden a las cargas vivas y a los 
coeficientes sísmicos. Las cargas vivas normahzadas por la ser son mucho mayores que las de las Normas 
AASHTO, mientras que los requisitos por sismo de el Código AASHTO corresponden a los Reglamentos 
americanos locales y regionales, que no son aplicables a la República Mexicana. 

IV.2.- Cargas Vivas sobre los puentes 

Para el Distribuidor Vial Santa Fe ll la carga viva de diSeño está consututda por un camión TJ-52-R4 en un 
carril de circulación y caimones HS20.44 siinultaneos en los carriles restantes. Para la revisión por fallga solo se 
emplearon camiones HS20, conforme lo especifican las Normas AASHTO v1gentes. Se hizo la compar<iCIÓn 
entre los elementos mec3.nicos producidos por la carga de linea y los vehículos tipo. resultando más 
desfavorables, en todos los casos. tos efectos del vehículo tipo, Jo cual resulta natural por la d1mensión de los 
claros. 
Para el puenle sobre el FF.CC. México-Cuautla la carga viva empleada consiste en un camión T3·S2·R4 en un 
carnl y camiones HS20 en los carriles restantes. Para el diseño por fatiga el análisis se realizó empleando 
únicamente vehiculos HS20. 
En la Gaza de Retomo de Ciudad Azteca, la carga viva que se empleó para el análisis y d1seño fue el cam1ón 
upo HS20-44, lo anterior como resultado de un estudio del tránsito. 

JV.J.- Métodos de análisis 

Para el análisis de los puentes se han empleado programas de computadora basados en el mCtodo de las 
rigideces y en el método del elemento finito: tos más utiHzados fueron: M-strudl y ST AADIII (versiones 21 y 
22). Estos programas llenen la capacidad de realizar análisis estáticos y dinámicos, además de proporcionar las 
líneas de influencia y envolventes de elementos meci.nicos máximos para los análisis por carga v1va (vehículos 
tipo) y combmaciones de cargas. Las estructuras se idealizaron por medio de barras rectas y elementos placa en 

4 



,) 

) 

·,_) 

modelos constituidos hasta por 2000 elementos. dependiendo de la complejidad del puente y el tipo de 
resultados deseados 

IV.4.· Análisis por cargas verticales 

El an:lhsis por cargas verticaJes se dividió en dos tipos: carga muerta y carga viva Para el análisis por carga 
muerta se realizó un an3lisis estático en1pleando los pesos volumétricos máximos de los materiales que 
conshtuyen los elemenlos del puente, teniendo especial cuidado en cons1derar el peso de posibles 
reencarpetados El anaJis1s por carga viva se realizó med1ante modelos b1dtmensionales y tndimensionales en 
computadora. en los que se s•muló el desplazamiento de los vehiculos tipo para obtener los elementos mecanicos 
máx1mos para el d.Jseño de cada parte del puente. 

IV-5.- Análisis sismico y por temperatura 

El aná11sis sísmico de los puentes se realizó por medio de computadoras, utilizando métodos estáticos y 
dinámicos simulando la estructura mediante mOdelos espaciales. Para los efectos sísmicos los par.imetros 
empleados fueron tomados del Reglamento de Construcciones del DIStrito Federal, siendo para cada puente: 
Distribuidor Vial Santa Fe 11 .• Coeficiente sísmico c=O.J2 (Terreno de transición). Factor de componamiento 
sísm1co Q=2.( Para el caso de los muros triangulares Q=2 ). 
Puentes en Av. Central y FF. CC. México-Cuautla. y Gaza de retorno Ciudad Azteca.- Coeficiente sísmico 
c==0.4. Factor de comportamiento sísmico Q=2. (Hacemos énfasis que actualmente la SCf permite Q=4 para 
estructuras apoyadas sobre neoprenos). 
Cabe destacar que los resultados de los anlihsis dinámicos de cada puente pernutían reducir las fuerzas sísnucas 
de acuerdo con el penado de cada estructura, sin en1bargo los diseños se realizaron con los resultados de los 
análists estáticos 
Para cada puente se real1ZÓ un anitllsls por temperatura para tomar en cuenta sus efectos y dejar las holguras 
sufic1entes para permitir el libre movimiento de contracción y dilatación. pero sin que estas holguras fueran 
mayores a las necesarias. En el extremo supenor de las columnas de los puentes se colocaron topes sismicos con 
holguras pequeñas para permitir las deformactones por temperatura pero evitando movimientos grandes del 
puente durante un s1smo 

IV.6.- Métodos de diseño 

Para el diseño de los puentes se han empleado las especificaciones vigentes deJa Ser, AASHTO y AISC. que 
aceptan los métodos de diseño por cargas de serv&cio (esfuerzos admisibles) o por resistencia última ( factores 
de carga ) En general, podemos decir que la mayor parte de los elementos de concreto reforzado fueron 
diseñados por el método de resistencza última, mientras que 'tn los elementos de acero se empleó el método de 
esfuerzos adm&stbles Para el diseño de los elementos metálicos de la superestructura se realizó una revisión 
espec1al para tomar en cuenta los efectos de la fatiga, que consiste en la disminución de la resistencta del 
elemento :Jote un número elevado de ciclos de carga. En algunos casos la revisión por fatiga llevó a incrementar 
en forma Importante la sección de las p1ezas. Para el díseño por fatiga se consideraron más de 2 000 000 de 
c1clos de carga en el cálculo del rango admisible de esfuerzos para cada parte del puente, cabe recalcar que cada 
detalle en panicular llene un comportamJCnto diferente ante el fenómeno de la fatiga que debe ser tomado en 
cuenta durante el dJseño con especia) cuidado. 

V.- Aspectos especiales relevantes durante su construcción y operación 

A contmuac1ón menctonaremos brevemente aspectos relevantes observados durante la construcción y puesta en 
opcracíón de cada puente: . 

V. t.- Puentes en Distribuidor Santa Fe U 

Para 1~ .construcción de los muros triangulares monumentales se diseñó una cimbra metálica deslizante que 
pernut10 avanzar en tramos controlados evttando la apanción de junta frías y ~ndo una apariencta uniforme. 
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que era muy importante en este caso por la ampha superficie de concreto aparente. Para la elección del cipo de 
concreto se analizaron diferentes muestras con concreto de grano color rosa para lograr el tono y aparienc1a 
deseados 

Para.'~ co!umnas Circulares que ~ apoyo al puente también se utilizó una cimbra metálica deslizante que 
perm1t10 ev1tar que se marcaran las JUntas de colado, dando una apariencia uniforme en toda la altura de la 
columna, esto era importante dada su gran aJtura y la extensa superficie vistble. 
Deb1do_ ~ la gr~ longitud de los tres puentes y al elevado volumen de acerO. necesano se subcontrató a tres 
comparuas fabncantes de estructura metáhca para asegurar la terminación de la obra conforme aJ restring¡do 
programa establecido 

V.ll.- Puentes en Av. Central y FF. CC. México-Cuautla 

El proceso constructivo se VIO deternunado por las condiciones viales que 1mperaban en la zona durante las 
d•st•.ntas etapas de su eJecución, programando la realización de la obra por panes medtante c1erres y OOndeos 
pertmen~es en ~ada pe nodo. Se tuvo especial cuidado en solucionar el problema que constituyó el cierre y desvío 
de u~;¡. 1_1~~ ahme.':'~~o~a _c!e .C:'?~i?.l:!~!~b~e qu¡.l?qcjrr~J.!C!ol_nroniedad de PEMEX localizada a un lado de las 

vías del ferrocarril, que impedía la construcción de parte de la cimentaCión. 
Una vez terminada la obra y puestos en operación \gs puentes vehiculares se presentaron distintas anomalías en 
la estructura metálica del puente. En la zona donde se apoyan los diafragmas de los puentes veluculares sobre 
las columnas de concreto, aparecieron deformaciones en el alma y en el patio infenor de algunos de ellos. 
producto de la omisión de varios atiesadores. Ello se corrigió colocando los atiesadores faltantes y algunos 
adic•onales para restttun la capacidad a cortante del alma y eliminar el efecto del pandeo del patín anfenor del 
daafrag.~na. Otro problema que surg.ió una vez puestos en operactón los puentes vehiculares fue que en aJgunas 
trabes longjtudmalcs, en la zona donde se unen con los diafragmas, apareció una ligera deformación del alma. 
producto de la restnccíón que la conex:1ón extrema en la viga le produce. se recomendó en este caso completar 
at1esadores faltantes y ag,rcgar local111ente una placa longitudinal. 

V.IIl.- Puente en Gaza de retorno Ciudad Azteca 

En la construcción de este puente se verificó la amportancia de reahzar planos de deta11e adecuados antes de la 
fabncación de la estructura metalica de la obra Debido a que las trabes se hic1eron sin planos de taller 
debidamente el<~.borados, durante el montaje se realizaron numerosos aJustes y correcciones para lograr que la 
estructura embonara en forma adecuada. prmc1palmente en la zona de conexiones, en donde se tliVleron los 
mayores problemas. Por otro lado, la compleja geometría del puente, obligaba a tener un m01yor cu1dado durante 
la fabncacion y el montaje, ya que los errores eran mucho más difictles de correg.¡r con las piezas y<I colocadas 
sobre sus apoyos. Fmalmente, med1ante un conjunto de soluc1ones correctivas dictaminadas por el proyectista y 
la direcc¡ón de la obra está por culminarse la conslruccujn. 

VI.· Bibliografía y Fuente:i de Información 

1 - "Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal y sus N T.C. ".· Departamento del Distnto federal, 
Agosto 1993 

2.- "Normas de la Secretaría de Comunicaciones y Trans¡xme"- S.C .T . 

3 · "Standard Spcciflcations for Hig.hway Bndg,es'"- AASHTO. Ftfteenth Edation 1992. Sixreenth Ed111on 
1996. Washigton D. C. 

4- "Manual of Steel Construction (Allowable Stress Design and Load Factor Resistance Desag.at)" .· AISC. 
Nmth Edition and F1rst Ed1tion. Chicago 1989 

5.- "'Manual de Diseño de Obras Civlles. D1seño por S1smo y D1seño por Viento".- C.F.E. México D F. 1993. 

6.- "Servimet Puerta Santa Fe".- Servicios'Metropolttanos S.A. de C.V. México D.F. 1997. 
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PUENTE SOBRE EL RIO EBRO PARA LA AUTOPISTA DE NAVARRA 

Propiedad. Sociedad Concesionaria AUDENASA 

Construcción: HUDANA (HUARTE Y DRAGADOS Empresarios Agrupados) 

lng. José Manuel López Sainz y Antomo Cortés 

Año: 1976 - 1978 

; L 

ALZADO GENERAL 
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SECCION TRANSVERSAL DEL DINTEL 

ALZADO FRONTAL POR PILA Y ELEMENTOS tl: ANCLAJE 



Puente construido por avance en voladizos sucesivos desde la torre. Dóvelas prefabncadas de 3,4 m de 
longitud y 120 Tn. de peso. Para el montaje de la dóvela se d1vidla en dos partes por una ¡unta central que 
se pretensaba transversalmente Los tirantes son cables cerrados cuyo diámetro varía entre 60 mm. y 88 mm. 

ESTE PUENTE FUE ELEGIDO POR l.A ENGCLOPEDIA ITAUANA PARA ILUsmAR U PAUBIU •puENTE• 

r-rop1eaac: sac1edad Concesionaria AUCALSA 

Construcción: HUARTE Y CIA .. S. A. 
lng. José Manuel López Sainz y Enrique Súarez 

Año: En construcción 1979 
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) RECORD MUNDIAl. DE PUENTES A17RANTADOS DE HORMIGON Y RECORD EN PUENTES ATJRAfYTADOS DE TODO 
\, ___ / 77PO EN EL AÑO DE SU TERMINAC/ON 

P~~f? f?JNSJR!!!!!~_T A LA. MEJQ1i__DBR1_pE)NGENIEf!JA CIVIl. /985 

Puente atirantado de 440 m. de luz libre. Construcción por avance en voladizo desde las torres principales. 
Dovelas de 4,01 m. hormrgonadas ·•in situ .. por medio de carros de avance. Trrantes dispuestos cada 8,02 
metros. Los estnbos están anclados al suelo y el tablero tiene una junta de dilatación en el centro de la luz 

PASARELA COLGADA DE LA PAZ SOBRE LA M-30 (MADRID) 

Propiedad: M.O.P.U. 

lng. Alfonso Travesl 

Construcción: OBRASCON, S. A 

Año: 1976 
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Toda la pasarela está prelabricada. Las pilas se construyeron en el suelo y se montaron en posicrón con 
ayuda de una grúa El vano princrpal se prefabricó, divrdiéndolo en tres vigas que se apoyaron sobre 
castilletes metálicos en las medianas de la autoprsta, permitiendo el tráfico inferior durante la construcción 
Se hormrgonaron las juntas y se pretensó longitudinalmente el dintel. A continuación se enhebraron los 
tirantes y se pusreron en carga, con lo que el dintel se despegó de los castilletes y éstos se pud1eron retirar 
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PASARELA COLGADA EN LA PLAZA DE LAS GLORIAS CATALANAS (BARCELONA) 

Propiedad· EXCMO AYUNTAMIENTO DE BARCELONA 
... '. --- .. -·-· - -· .. --· ·-···-- -- ~~~ -
lng José LUis Garc1a Guimaraens 

Año· 1972- 1974 
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La parte colgada de la pasarela y la torre prrnc1pal son de acero Las rampas helicoJdales de acceso son de 
horrn1gón armado. El ramal pnncipal de la pasarela se cuelga del centro. m1entras que los ramales curvos 
se cuelgan de un borde para permitir el paso de tos peatones 

PREMIO SERCOMETAL Y CONVEN710N EIJTOPEENNE DE LA CON.\7K!JCT10N METAf.I.lQUE /975 
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ESTUDIO DE SOLUCIONES PARA EL CONCURSO DIEL PUENTE DE OBLATOS EN 
GUADALAJARA (MEXICO). PROFUNDIDAD DEL VALLE 500 M. LONGITUD 2.340 M. 
-SOWCION PUENTE COLGADO DE 1 .SOO M DE LUZ: ALTURA DI:. TORR:ES JOO M. 
-SOLUCION DE PUENTE ATIRANTADO DE 1 200M DE lUZ ALTURA TORRES .SOO M 
·SOWCION DE PUENTE ATIRANT ... DO DE 600 M OF. LUZ ALTlJRA TORtRES 600 M 
-SOWCION PUENTE ARCO DE 1 200M UE LUZ 
·SOI11CION PUENTE VIGA CONTJNI_I.t,. !lE lOO ~1- D_E lU~. 
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ESTUDIO DE SOLUCIONES PARA EL CONCURSO DEL PUENTE DE OBLATOS EN 
GUADALAJARA (MEXICO). PROFUNDIDAD DEL VALLE 500 M. LONGITUD 2.340 M. 
-SOLUCION PUENTE COLGADO DE 1 ~00 M DE WZ. ALTURA DE TORRF.S 100M 
-SOLUCION DE PUENTE ATIRANTADO DE 1 100M DE I.UZ ALTURA TORRES SOO M 
-SOWCION DE PUENTE ATIRANTADO DE 600 M DE LUZ ALTIJRA TORRES 600 M 
-SOLUCION PUENTE ARCO DE 1.200 M DE LUZ 
-SOJIICION PUFFTE VIGA CONTINT)"' !)E 300 ~-1 !:l_E LU!. 
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IV.· DISEÑO DE UN SOLO ÁNGULO A TENSIÓN, COMPRESIÓN, FLEXIÓN Y 
FLEXOCOMPRESIÓN CON EL MÉTODO LRFD. 

GENERALIDADES. 

En el disefio de ángulos en las nuevas normas tiene mucha importancia la conexión del ángulo ya que si solamente 
esta conectada un ala del ángulo la resistencia en tensión o compresión difiere de manera importante comparnda a 
que si el ángulo en sus extremos esta sujeta en sus dos alas. 

En el caso de ángulos en compresión cuando solo esta sujeta una ala en sus extremos se presenta un fenómeno de 
flexocompresión biaxial, motivo por el cual se reduce considerablemente la capacidad de un ángulo en estas 
condiciones de apoyo extremo. A continuación se presentan las NormaS del A!SC del LRFD - 1999 parn el correcto 
diseño de ángulos aislados. 

Es necesario para el disefio de los ángulos en compresión revisar el pandeo local a través del valor A. igual a ancho 
entre espesor, en ángulos no hay A,. ya que no hay secciones compactas según el AISC por lo que: 
Si A. < A. la sección no es compacta 
Si A. > A. la sección es esbelta y se tiene que introducir un factor de reducción Q. 

Acero 

F = y 

E = 

0.446 {][ 
~FY 

0.54 J E 
'F y 

0.910 j E 
\ FY 

TABLA DE VALORES DE A. 
PARA MIEMBROS DE UN SOLO ÁNGULO EQUIVALENTE A LA 

TABLA 6 ADEL AISC - 1999 

A-7 A-36 A-50 

2320 Kglcm2 2533 Kglcm2 3519 Kglcm2 

2040730 Kglcm2 2040730 Kg/cm2 2040730 Kglcm2 

13.227 12.659 10.740 

16.015 15.327 13.003 

26.988 25.829 21.913 

ESPECIFICACIONES PARA EL DISEÑO DE MIEMBROS DE UN SOLO ÁNGULO POR EL FACTOR 
DE CARGA Y RESISTENCIA. 

l. 
ALCANCES 

Este documento contiene el criterio parn el diseño por Factor de Carga y Resistencia (LRFD) parn miembros de un 
solo ángulo rolado en caliente, con lados iguales o desiguales en tensión, cortante, compresión, flexión y parn fuerzas 
combinadas. Es nuestro propósito que sea compatible con el suplemento de Especificaciones de Diseño por el Factor 
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Fuv,;; <ji,. 0.6 Fy 
<jl,.=0.9 

4. 
COMPRESIÓN 

(3-1) 

El diseilo de miembros de resistencia a compresión será ~,P. donde: 

a) Para A.,~ 5. 1.5 

F~ = Q(ü.658Q.<,' )<Y 

Donde: 

A.=Kl{F; 
' nrfE 

(4-l) 

(4-2) 

Fy =esfuerzo de fluencia mínimo especificado del acero. 
Q = factor de reducción para pandeo local. 

El factor de reducción Q será: 

b ~ Cuando - 5. O .446 -
t FY 

Q= LO (4-3a) 

{f b ~ Cuando 0.446 <- < 0.910 -
'\ Y t FY 

bHy Q=L34-0.761- -
t E 

(4-3b) 

Cuando~ 2::0.910 [K 
t ~Fy 
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S, = módnlo de sección elástica de la punta en compresión relacionada al eje de flexión. 
E = módulo de elasticidad 

S.1.2. 
Para el estado limite de fluencia cuando la punta del lado del ángulo esta en tensión 

M.= 1.5 My (5-2) 

Donde: 

My = momento de flnencia alrededor al eje de flexión. 

S.l.3. 
Para el estado limite de pandeo con torsionallateral: 

M. =[0.92-0.17~: f"' (5-3a) 

Cuando Moo > My 

M. =[1.92-1.17/M"' luy si.5MY (5-3b) yMyr 

Donde: 

Moo =Momento elástico de pandeo con torsionallateral, de la sección S.2 o 5.3 cuando es aplicable. 

5.2. 
FLEXIÓN ALREDEDOR DE LOS EJES GEOMETRICOS 

5.2.1. 
a) Miembros de ángulo a la flexión con torsión-lateral restringida a lo largo de sn longitud, deberá ser disel!ado en 

base a la flexión del eje geométrico con la resistencia flexionante nominal M. limitado a lo previsto por las 
secciones 5.1.1. y 5.1.2. 

b) Para ángnlos de lados ignales si la restricción de la torsión-lateral solo esta en el punto de momento máximo, el 
momento requerido será limitado hasta q,M. por la sección 5.1. M, será calcnlado nsando el modnlo de 
sección del eje geométrico y Moo será snstitnido por 1.25 veces Moo calcnlado desde la ecnación 5-4. 

5.2.2. 
Miembros de ángulo con lados ignales sin restricción de torsión lateral snjetos a flexión aplicada en nno de los ejes 
geométricos son permitidas si son diseñadas considerando solamente el eje geométrico flexionante suministrado: 

a) El momento de flnencia será basado en el nso de 0.80 de el módulo de sección de los ejes geométricos. 

b) Con compresión máxima en las puntas de los lados del ángulo, la resistencia nominal de flexión M. será 
determinada por lo previsto en la sección 5.1.1. y en la sección 5.1.3. 

1 Donde: 
_ ______.) 
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a) Flexión en el eje mayor: 

La resistencia nominal a la flexión M. sobre el mayor eje principal será determinado por lo previsto en la 
sección 5. 1.1. y para los lados en compresión en la sección 5 .1.3. 

Donde 

Iz =momento de inercia en el eje menor principal 
r, =radio de giro para el eje menor principal 

f3w = [ /~ J AZo (w2 + z 2 }:u]- 2z0 sección~ de propiedades para ángulos con lados desiguales, 

donde es positivo para el lado corto en compresión y negativo para el lado mas grande en compresión (véase 
los comentarios para los valores mas comunes de ángulos de todas las medidas). Si el lado mas grande esta en 
compresión, en cualquier lugar a lo largo de la dimensión del miembro sin arriostrar, el valor negativo de ~w 
será usado. 

Zo =coordenada a lo largo del eje z del centro del corte con respecto al centroide. 
lw =momento de inercia para el eje mayor principal. 

b) Eje menor de torsión: 

6. 

La resistencia nominal de diseño M. sobre el eje menor principal será detenninada por la sección 5.l.l.cuando 
cuando las puntas de los lados están en compresión y por la sección 5.1.2. cuando las puntas de los lados están 
en tensión. 

COMBINACIÓN DE FUERZAS 
La ecuación de interacción será calculada para los ejes principales de flexión cualquiera, por adición de todos los 
términos máximos de axial y flexión o considerando el sentido de los esfuerzos de flexión y a los puntos de la 
sección transversal, los términos de flexión están, cualquiera de los dos, agregados o sustraídos para el termino de 
carga axial. 

6.1. 
MIEMBROS EN FLEXION Y COMPRESIÓN AXIAL 

6.1.1. 
La interacción de la flexión y la compresión axial aplicable a lugares específicos sobre la sección transverl!31 será 
limitada por la ecuación 6-1 a y la ecuación 6-1 b: 

Para P. ;;::: 0.2 
(JP. 

-" +- ~ + ~ <10 
[ 

P 8( M M )] 
#'. 9 (J.M nw (J.M.., - . 

(6-la) 
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M, = resistencia nominal a flexión para tensión o compresión de acuerdo con la sección 5, como sea apropiado. Use 
el modulo de sección para lugares específicos en la sección transversal y considere el tipo de esfuerzo. 
cp = .P, = factor de resistencia para la tensión= 0.90 
.p.= factor de resistencia para la flexión= 0.90 

Para miembros sujetos a la flexión sobre los ejes geométricos, la evaluación de la resistencia requerida a la flexión 
será de acuerdo a las secciones 6.1.2. y 6.1.3. 

Los efectos de segundo orden debido a la tensión axial y la interacción de la flexión están permitidos y son 
considerados en la determinación de M, para su uso en las formulas 6-1a y 6-lb. En lugar de usar las formulas 6-la y 
6-lb se permite un análisis mas detallado de la interacción de la flexión y la tensión. 

B. VAWRES PARA ÁNGULOS 
Tamaño del ángulo ('m) B .. (in)* B. (mm)* 

9x4 6.54 166.11 
8x6 3.31 84.07 
8x4 5.48 139.17 
7x4 4.37 110.99 
6x4 3.14 79.76 

6x3.5 3.69 93.73 
5 X 3.5 2.40 60.96 
5x3 2.99 75.94 

4x3.5 0.87 22.10 
4x3 1.65 41.91 

3.5 X 3 0.87 22.10 
3.5 X 2.5 1.62 41.15 
3 x2.5 0.86 21.84 
3x2 1.56 39.62 

2.5 X 2 0.85 21.59 
Piernas iguales 0.00 0.0 

• Tiene positivo o el valor negativo que dependen de la dirección de doblar (vea la figura C5.4) 

EJEMPLO. Diseñar la capacidad de carga de un ángulo de lados iguales de 1 y,~ x y.~ de acero A-36. W y Z son 
los ejes principales que nos dan el menor y mayor radio de giro. Se propone para efectos de disel\o una distancia de 
l.OOm. 

y 

z w 

.__) Ver tabla 1 de propiedades del MANUAL IMCA para ángulos de lados iguales. 



DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

F = ( 
0

·
87

; J x 2530 = 947.84 Kgfcm' 
" (1.53 2 

Según ecuación (4-2) de las especificaciones. 

El diseño de miembros con resistencia a la compresión será: 

Según sección 4. compresión 

cj>, Pn = 0.9 x 947.84 x 4.4 = 3753.44 Kg. Pandeo flexionante 

cj>,- o.9 se considera este valor solo en ángulos. 

Nota: si se conectan las dos alas de el ángnlo solo se requiere calcular basta aquí. 

Si solo se conecta una ala de el ángulo se bace necesario calcular lo siguiente: 

FLEXOCOMPRESIÓN BIAXIAL, SECCIÓN 6.1.1 

EL MOMENTO DEBIDO A LA EXCENTRICIDAD DE LA PLACA. 

CALCULO DE LOS VALORES DE LAS DISTANCIAS GEOMÉTRICAS. 

Dw = 0.707l(d) = 0.7071 x 3.81 = 2.694 cm 

- ;-- r-

dz = y-J2 = 1.19-J2 = 1.682 cm 

Ew= 
0

·
707

\Lg+tg)= 
0

·
7071

(3.81+0.635)=1.571 cm 
2 2 

Ez = y..[i- 0
·
7071 (d -tg) = 1.19-.fi 

0
·
7071 

(3.81-0.635) = 0.56 cm 
2 2 

De manera práctica suponemos, que el área de la placa que soporta el ángulo, debe de tener por lo menos la misma 
área de el ángulo y que debemos dejar, para efectos de la soldadora, que une la placa y el ángulo, un centímetro entre 
el borde de el ángulo y el borde de la placa, como se deduce de el siguiente diagrama: 
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Muz=B1 Mntz 

Mntz =EzxPu 

Cm 
Muz = B¡.fntz = EzxPu· Cm = 1 O 

(1_Pu) ' · 
Pez 

Según ecuación (6-2) de las especificaciones. 

Pez= AgFy 
Ac2 

k2 = (KL)2 

Fy 
r,1r E 

Acz KL Fy lxlOO 2,530 
( )

2 ( . 2 

= r,1r E = O. 73 x 1r) x 2'040,000 

Pez= AgFy 
Ac2 

Pez= 4.4 x 2,530 = 4 720.94 Kg 
2.358 , 

Para el ejew 

Muw = B1Mntw + B2Mlw 

B2Mlw=O 

Muw=B!Mntw 

Mntw=EwxPu 

2.358 
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Scz = Iz = 2
.4

9 = 1.4796 cm3 

. dz 1.6829 

Calculando Myz para el eje z 

Myz = Fy Scz = 2530 x 1.4796 = 3743.39 Kg-cm 

· Calculando Scw para el eje w 

S 
_ lw _ 8.74 _ 

3 244 3 cw------ . cm 
dw 2.694 

Calculando Myw para el eje w 

Myw = Fy Scw = 2530 x 3.244 = 8207.32 Kg-<:m 

F. L U.N.A.M. 

SEGÚN SECCIÓN 5.3 FLEXIÓN ALREDEDOR DE LOS EJES PRINCIPALES 

Según la ecuación ( 5 .5) de las especificaciones. 

Cb = l. O Conservadoramente 

Aplicando la ecuación (5-5) de las especificaciones 

Mob = l.0[(0.46x 2040730x(3.8IY x(0.635}' ))= 54946.59 Kg-cm 
100 

SEGÚN SECCIÓN 5.1.3 PARA EL ESTADO LIMITE DE PANDEO CON TORSIÓNAL LATERAL. 

Cuando Mob s My 

Según ecuación (5.3a) de las especificaciones 

Cuando Mob > My . 

[ 
! My l . .~.. 

M.= 1.92-1.17.)Mob J".Y ~ 1.5My 

Según ecuación (5-3b) de las especificaciones. 

Se hacen nominales los momentos en los dos ejes principales. 

Mnz = 1.5 Myz = 1.5 x 3743.39 = 5615.08 Kg-<:m 
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Mnz ,= 5615.08 Kg-cm 

Mnw = 12046.82 Kg-cm 

F. L U.N.A.M. 

Sustituimos los valores y proponemos un valor de Pu para que se cumpla la igualdad 

2050 + _!!_ [ O .560 x2050 (1.0 ) + 1.571 x2050 (1.0 ) ] = ¡ 
3753 

·
44 9 

0.9x5615 .os(!- 2050 
) 0.9xl2046 .86(1-

2050 
) 

4720 . 94 17863 .20 

Hay que proponer P u para que nos de 1 = 1 por tanteos 

Sustituyendo 

Pu ~ 2050 = 1.00 

2050 
= = 0.54 > 0.2 Supuesto 

rPJ'n 3753.44 

Pu 

Pu = 2050 Kg 
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. TABLA 5 DE VALORES DE DISTANciAs GEóMETRicAs DE dw, dz, Ew,Ez y tg 

Ll 
d 

o o 

diZ diZ 
o o o w, ., z 

• 1"'-- ... / 1 .. 
o o 

ANGULO DE LADOS IGUALES y 

~ 
o . 

• ... .. / w 

PROPIEDADES 

Designación tg EJEW -W EJE Z- Z 

tamano y espesor t 
in. 

dw Ew dz Ez 
cm 

mmxmm in. x in. cm cm cm cm 
19 X 3 3/4 X 1/8 0.318 1/8" 1.344 0.560 0.821 0.783 
19 X 5 3/4 X 3/16 0.476 3/16" 1.344 0.841 0.933 0.428 
22 X 3 7/8 X 1/8 0.318 1/8" 1.555 0.891 0.933 0.266 
22x 5 7/8 X 3/16 0.476 3/16" 1.555 0.947 1.047 0.436 

25 X 3 1 X 1/8 0.476 3/16" 1.767 1.053 1.074 0.357 
25x 5 1 X 3/16 0.635 1/4" 1.767 1.110 1.145 0.484 
25 X 6 1 X 1/4 0.635 1/4" 1.767 1.110 1.216 0.555 

-

32 X 3 1 1/4 X 1/8 0.476 3/16" 2.262 1.301 1.258 0.293 
32 X 5 1 1/4 X 3/16 0.635 1/4" 2.262 1.357 1.371 0.462 
32 X 6 11/4x 1/4 0.794 5/16" 2.262 1.413 1.442 0.59 

38 X 3 11/2x 1/8 0.476 3/16" 2.686 1.513 1.513 0.336 
38 X 5 1 1/2 X 3/16 0.635 1/4" 2.686 1.569 1.583 0.462 
38 X 6 11/2x 1/4 0.794 5/16" 2.686 1.626 1.682 0.617. 
38 X 8 1 1/2 X 5/16 0.953 3/8" 2.686 1.682 1.753 0.745 

38 X 10 1 1/2 X 3/8 1.111 7/16" 2.686 1.738 1.838 0.886 

44 X 3 1 3/4 X 1/8 0.476 3/16" 3.111 1.726 1.725 0.335 
44 X 5 1 3/4 X 3/16 0.635 1/4" 3.111 1.782 1.838 0.505 
44 X 6 1 3/4 X 1/4 0.953 3/8" 3.111 1.894 1.909 0.688 
44 X 8 1 3/4 X 5/16 1.111 7/16" 3.111 1.950 1.979 0.814 

51 X 3 2 X 1/8 0.476 3/16" 3 606 1.973 1.979 0.342 
51 X 5 2 X 3/16 0.794 5/16" 3.606 2.086 2.050 0.525 
51 X 6 2 X 1/4 0.953 3/8" 3.606 2.142 2.121 0.652 
51 X 8 2 X 5/16 1.270 1/2" 3.606 2.254 2.192 0.836 

51 X 10 2 X 3/8 1.270 112" 3.606 2.254 2.305 0.949 

64 X 4 2 1/2 X 5/32 0.635 1/4" 4.525 2.49 2.446 0.405 
64 X 5 21/2x 3/16 0.794 5/16" 4.525 2.546 2.474 0.489 
64 X 6 2112x 1/4 0.953 3/8" 4.525 2.602 2.587 0.658 
64 X 8 2 1/2 X 5/16 1.270 112" 4.525 2.715 2.658 0.841 

64 X 10 2 112 X 3/8 1.429 9/16" 4.525 2.771 2.729 0.969 

76 X 6 3 X 1/4 1.111 7/16" 5.373 3.083 3.012 0.714 
76 X 8 3 X 5/16 1.270 112" 5.373 3.139 3.125 0.884 

76 X 10 3 X 3/8 1.429 9/16" 5.373. 3.196 3.196 1.011 
76 X 11 3 X 7/16 1.746 11/16" 5.373 3.308 3.266 1.193 
76 X 13 3 X 112 1.905 3/4" 5.373 3.364 3.337 1.32 
76fll;ffi .u ,st 716" 5.373 3.447 3.521 1.617~ 
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TABLA 3 PARA VALORES DE Q FACTOR DE REDUCCION 
PARA PANDEO LOCAL 

y 

Ll ~' ~ ANGULO DE LADOS IGUALES 
1'~ PROPIEDADES 

X 

•1 ~ / 

/~A 
y 

DesiQnaeion A-7 A-36 A-50 
tamaño y espesor 1 

mmxmm in. x in. Q Q Q 

76x6 3 X 1/4 1.00 1.00 0.94 
76x8 3 X 5/16 1.00 1.00 1.00 
76 X 10 3 x3/8 1.00 1.00 1.00 
76 X 11 3 X 7/16 1.00 1.00 1.00 
76 X 13 3 X 1/2 1.00 1.00 1.00 
76 X 16 3 xS/8 1.00 1.00 1.00 

89 xs 3 1/2 X 3/16 0.88 0.86 0.78 
89x6 31/2x1/4 0.96 0.94 0.87 
89 x8 31/2x5/16 1.00 1.00 0.98 

89 X 10 3 1/2 X 3/8 1.00 1.00 1.00 
89 X 13 3 1/2 X 1/2 1.00 1.00 1.00 

102 x6 4 X 1/4 0.90 0.88 0.80 
102 x8 4 X 5/16 1.00 0.99 0.94 
102 X 10 4 x3/8 1.00 1.00 1.00 
102 X 11 4 X 7/16 1.00 1.00 1.00 
102 X 13 4 X 1/2 1.00 1.00 1.00 
102 X 16 4 x5/8 1.00 1.00 1.00 
102 X 19 4 x3/4 1.00 1.00 1.00 

152 X 10 6 x3/8 0.95 0.94 0.86 
152 X 11 6 X 7/16 0.98 0.97 0.90 
152 X 13 6 X 1/2 1.00 1.00 0.97 
152 X 14 6 x9/16 1.00 1.00 0.99 
152 X 16 6 xS/8 1.00 1.00 1.00 
152 X 19 6 x3/4 1.00 1.00 1.00 
152 X 22 6 x7/8 1.00 1.00 1.00 
152 x25 6 X 1 1.00 1.00 1.00 
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1 y 

ll {' ~ ANGULO DE LADOS IGUALES 
PROPIEDADES 

~ 
X 'L"' / 

w/ 1~ ~ ~ 
y 

Designae1on 
Área 

E es X-X y Y-Y EjeW-W EleZ-Z 
tamafio y espesor t 1 S 1 S • 1 S r • - r x=y r w z 

mmxmm in. x m. cm2 cm• cm' cm cm cm• cm' cm cm cm• cm3 cm cm 
76x6 3 X 1/4 9.29 51.60 9.50 2.36 2.13 78.66 14.62 2.94 5.38 20.39 6.86 1.49 2.97 
76x8 3 X 5116 11.48 62.90 11.60 234 221 96.98 18.02 292 5.38 24.94 8.21 1.47 3.04 
76x 10 3x 3/8 13.61 73.30 13.60 2.31 2.26 112.79 20.96 2.89 5.38 29.55 9.41 1.47 3.14 
76 X 11 3 X 7/16 15.68 82.80 15.60 2.31 2.31 128.19 23.82 2.87 5.38 33.71 10.34 1.47 3.26 
76x 13 3x 1/2 17.74 92.40 17.50 2.29 2.36 142.76 26.53 2.84 5.38 38.29 11.53 1.47 3.32 
76x 16 3x 5/8 21.68 109.10 21.30 2.24 2.49 158.16 29.59 2.82 5.38 42.45 12.05 1.47 3.52 

89x5 3 112 X 3/16 8.36 64.36 9.92 2.78 2.40 102.84 16.38 3.51 6.29 25.88 7.63 1.76 3.39 
89x6 3 112 X 1/4 10.90 83.66 13.01 2.77 2.46 133.53 21.26 3.50 6.29 33.79 9.71 1.76 3.48 
89x8 3112 X 5116 13.48 101.95 16.00 274 2.51 16249 25.87 3.47 6.29 41.41 11.66 1.75 3.55 

89x 10 3 112 X 3/8 16.00 119.46 18.84 2.72 2.57 191.20 30.44 3.47 6.29 50.22 13.87 1.74 3.63 
89x 13 3 112 X 1/2 20.97 151.51 24.41 2.69 2.69 238.09 37.91 3.37 6.29 61.59 16.21 1.73 3.80 

102x6 4 X 1/4 12.52 124.90 17.20 3.18 2.77 191.89 26.72 3.96 7.18 48.10 12.30 2.00 3.91 
i2 X 8 4 X 5/16 15.48 154.40 21.10 315 2.84 239.33 33.33 3.93 7.18 61.60 15.36 2.00 4.01 

102 X 10 4 X 3/8 18.45 181.50 24.90 3.12 2.89 283.03 39.41 3.91 7.18 73.25 18.17 1.98 4.03 
102 X 11 4 X 7/16 21.35 206.90 28.70 3.12 2.94 322.99 44.98 3.88 7.18 83.66 20.15 1.98 4.15 
102 X 13 4x 1/2 24.19 231.40 32.30 3.10 2.99 361.28 50.31 3.86 7.18 94.48 22.44 1.98 4.21 
102 X 16 4 X 5/8 29.74 277.20 39.30 3.05 3.12 433.71 60.40 3.81 7.18 115.71 26.35 1 98 4.39 
102 X 19 4x 3/4 35.10 318.80 46.00 3.02 3.22 497.39 69.27 3.75 7.18 136.10 29.97 1.95 4.54 

152 X 10 6x 3/8 28.13 640.6 57.8 4.78 4.16 1018.6 94.6 6.02 10.76 262.6 44.7 3.05 5.88 
152 X 11 6 X 7/16 3265 735.9 66.7 4.75 4.22 1173.5 109.0 5.99 10.76 298.3 50.1 3.02 5.96 
152 X 13 6x 1/2 37.10 828.7 75.5 472 4.27 1326.1 123.3 5.97 10.76 331.3 54.9 2.99 6.03 
152 X 14 6 X 9/16 4148 918.6 84.2 4.70 4.34 1464.6 136.0 5.94 10.76 372.6 60.8 2.99 6.12 
152 X 16 6x 518 45.87 1005.6 92.8 4.67 4.39 1604.8 149.2 5.92 10.76 406.4 65.6 2.98 6.20 
152 X 19 6x3/4 54.45 1171.7 109.1 4.65 4.52 1859.2 172.7 5.85 10.76 484.2 75.9 2.98 6.38 
152 X 22 6 X 7/8 62.77 1328.6 125.0 4.60 4.62 2101.8 196.2 5.79 10.76 555.4 85.1 2.97 6.52 
152 X 25 6x1 70.97 1476.0 140.0 4.57 4.72 2327.8 203.3 5.73 10.76 624.2 93.7 2.96 6.66 
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J l. CONEXIONES ATORNILLADAS 

_) 

1.1 INTRODUCCIÓN 

En años recientes, uno de los métodos aceptados para conectar los miembros de una 
estructura de acero es mediante el atornillado con pernos o tornillos de alta resistencia. 

El montaje de estructuras de acero por medio de tornillos, es un proceso muy rápido 
y requiere mano de obra poco especializada que cuando se trabaja con soldadura. Estos 
factores dan a las juntas atornilladas una ventaja económica en comparación con los otros 
tipos de conexión. 

1.2 TIPOS DE TORNILLOS 

Varios tipos de tornillos son los que existen para usarse en una conexión de 
elementos de acero; éstos son. 

Tornillos ordinanos o comunes. Designados como tornillos A307 por la ASTM, 
fabricados con aceros al carbono cuyas características esfuerzo-deformación muy parecidas 
al del acero A36. Están disponibles en diámetros que van de 5/8 de pulg. hasta 1 Y, en 
incrementos de 1/8 de pulg. 

Los tornillos A307 se fabrican generalmente con cabezas y tuercas cuadradas para 
reducir costos, pero las cabezas hexagonales se usan a veces porque tienen una apariencia 
un poco más atractiva, son más fáciles de manipular con las llaves mecánicas y requieren 
menos espacio para girarlas. Tienen relativamente grandes tolerancias en el vástago y en las 
dimensiones de la cuerda, pero su resistencia de diseño es menor que las de los tornillos de 
alta resistencia. Se usan principalmente en estructuras ligeras sujetas a cargas estáticas y en 
miembros secundarios (largueros, riostras, armaduras pequeñas, etc.). 

La resistencia y ventajas de los tornillos ordinarios se subestimaron en el pasado, 
por lo que algunos proyectistas a veces especificaban tornillos de alta resistencia en 
conexiones para las que los tomillos ordinarios serían satisfactorios 

Tornillos de alta resistencia. Fabricados a base de acero al carbono tratado 
térmicamente y aceros aleados; tienen resistencias a la tensión de dos o más veces la de los 
tornillos ordinarios. Los A325 (de acero al carbono tratado térmicamente) y los A490 de 
mayor resistencia (también tratados térmicamente, pero de acero aleado) son los dos tipos 
básicos de tornillos de alta resistencia usados para todo tipo de estructuras, desde pequeños 
edificios hasta rascacielos y grandes puentes. 
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Los tomillos de alta resistencia pueden apretarse hasta que se alcanzan esfuerzos 
muy altos de tensión, de manera que las partes conectadas quedan fuertemente afianzadas 
entre la tuerca del tomillo y su cabeza, lo que permite que las cargas se transfieran 
principal mente por fricción. 

En ocasiones se fabrican tornillos de alta resistencia a partir de acero A449 con 
diámetros mayores de 1 Y, pulg., que es el diámetro máximo de los A325 y A490. Estos 
tornillos pueden usarse también como pernos de anclaje de alta resistencia y para barras 
roscadas de diversos diámetros. 

1.3 HISTORIA DE LOS TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA 

En 1934, C. Batho y E. H. Bateman sostuvieron por primera vez que los tomillos de 
alta resistencia podrían emplearse satisfactoriamente para el ensamble de estructuras de 
acero, pero fue hasta 1947 que se estableció el Research Council on Reverted and Bolted 
Structural Joints of the Engineering Foundation (Consejo para la investigación de juntas 

· estructurales remachadas y atornilladas) Este grupo publicó sus primeras especificaciones 
en 1951 y los tomillos de alta resistencia fueron aceptados rápidamente por arquitectos e 
ingenieros de puentes para estructuras sometidas a cargas, tanto estáticas como dinámicas. 
Convirtiéndose en el principal tipo de conector de campo, además se encontró que poseían 
muchas aplicaciones en conexiones de taller. 

) U na conexión hecha con tomillos y tuercas ordinarias puede no ser muy 
satisfactoria, ya que, cuando se le somete a cargas vibratorias las tuercas con frecuencia se 
aflojan. Este problema puede resolverse usando contratuercas, pero los tomillos modernos 
de alta resistencia proporcionan una solución más satisfactoria. 

1.4 VENTAJAS DE LOS TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA 

Parte del éxito de los tomillos de alta resistencia se debe a las ventajas siguientes: 

l. Menor número de cuadrillas de trabajadores necesarias para atornillar, 
resultando un montaje de acero estructural más rápido 

2. En comparación con los tornillos ordinarios, se requiere menor número de . 
tornillos para proporcionar la misma resistencia. 

3. Unas buenas juntas atornilladas pueden realizarlas trabajadores con mucho 
menor entrenamiento y experiencia que los necesarios para producir conexiones 
soldadas de calidad semejante. La instalación apropiada de tornillos de alta 
resistencia puede aprenderse en cuestión de horas. 

4. No se requieren pernos de montaje que deben removerse después (dependiendo 
de las especificaciones) como en las juntas soldadas. 

5. Se requiere equipo más barato para realizar conexiones atornilladas. 
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6. No existe riesgo de fuego ni peligro por cortocircuito en comparación con las 
juntas soldadas. 

7. La resistencia a la "fatiga es igual o mayor en las juntas atornilladas que la 
obtenida con juntas soldadas equivalentes. 

8. Donde las estructuras se alteran o desensamblan posteriormente, los cambios en 
las conexiones son muy sencillos por la facilidad para quitar los tomillos. 

1.5 TORNILLOS COMPLETAMENTE TENSADOS Y TORNILLOS APRETADOS 
SIN HOLGURA 

Para los tomillos de alta resistencia, el proceso de tensado completamente es caro 
así como su inspección, sin embargo, según el LRFD no todos los tomillos de alta 
resistencia tienen que tensarse completamente. 

Las especificaciones LRFD requieren que los tornillos que deban tensarse en forma 
completa, se identifiquen claramente en los planos Estos son los tomillos usados en las 
conexiones tipo fricción y en las conexiones sujetas a tensión directa. Las conexiones tipo 
fricción se requieren cuando las cargas de trabajo ocasionan un gran número de cambios en 
los esfuerzos con la posibilidad de que se generen problemas de fatiga. En la sección JI. 9 
de las especificaciones LRFD se presenta una lista detallada de las conexiones que deben 
hacerse con tornillos completamente tensados; esta lista incluye: conexiones para soportes 

· ·\ de maquinaria o para cargas vivas que produzcan impacto o inversión en el signo de los 
_) esfuerzos; empalmes de columnas en todas las estructuras de más de 60 m (200 pies) de 

altura; conexiones de todas las vigas y trabes a columnas y otras vigas o trabes de las que 
depende el arriostramiento de las columnas en estructuras de más de 38.1 m (125 pies) de 
altura, etc. 

Otros tomillos requieren apretarse sólo hasta que quedan apretados sin holgura 
("snugtight"). Esto se logra cuando todos los paños de una conexión están en contacto 
firme entre sí. En general se obtiene con el esfuerzo total realizado por un operario con una 
llave manual o el apretado que se efectúa después de unos pocos golpes con una llave de 
impacto. Obviamente hay algunas diferencias en "los grados de apretado en estas 
condiciones. Los tornillos apretados sin holgura deben identificarse claramente tanto en los 
planos de diseño co"mo en los de montaje. La tabla 1-1 (tabla 13.1 de la sexta parte del 
manual LRFD), presenta las tensiones necesarias para los sujetadores en conexiones tipo 
fricción y en conexiones sujetas a tensión directa. Para estar completamente tensados, los 
tornillos A325 y· los A490 deben apretarse por lo menos al 70% de sus resistencias a la 
tensión mínima especificada. 

El control de calidad especificado para la fabricación de los tomillos A325 y A490 
es más estricto que para la de los tornillos A449. En consecuencia, independientemente del 
método para apretar, los tornillos A449 no pueden usarse en conexiones tipo fricción. 
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Es interesante observar que las tuercas usadas con los tornillos de alta resistencia, 
completamente tensados no necesitan precaución especial para asegurarlas. Una vez que 
estos tornillos se instalan y que la tuerca se ha apretado lo suficiente para producir la 
tensión requerida, casi no hay tendencia de las tuercas a aflojarse. Sin embargo, existen 
unos pocos casos en los que se aflojan bajo fuertes cargas vibratorias, para ello, reemplazar 
los tomillos por otros más largos junto con dos tuercas totalmente apretadas o soldar las 
tuercas a los tomillos son soluciones que aparentemente han dado resultados satisfactorios. 

TABLA 1-1 TENSIÓNaREQUERIDAEN LOS TORNILLOS PARA CONEXIONES 
TIPO FRICCIÓN Y PARA CONEXIONES SUJETAS A TENSIÓN 
DIRECTA. 

Tamaño del 
Tomillo (plg) Tornillo A325 Tornillo A490 

Y:, 12 15 
5/8 19 24 
% 28 35 
7/8 39 49 
1 51 64 

1 1/8 56 80 
IV. 71 102 

1 3/8 85 121 
1 y, 103 148 

' Igual a O. 70 veces la reSIStencia mínima a la tens1ón de los tomillos. redondeada al kip (klb) más cercano 
como se estipula en las especificaciones ASTM para tomillos A325 y A490 con cuerda UN C. 

1.6 MÉTODOS PARA TENSAR COMPLETAMENTE LOS TORNILLOS DE ALTA 
RESISTENCIA 

Para los tornillos completamente tensados existen varios métodos para apretarlos. 
Estos métodos, incluido el método del giro de la tuerca, el de la llave calibrada y el uso de 
tornillos de diseño alternativo, así como los indicadores directos de tensión, los permite sin 
preferencia las especificaciones LRFD 

Método del giro de la tuerca. Los tornillos se aprietan sin holgura y luego se les da 
un giro de 1/3 o de una vuelta completa, dependiendo de la longitud de éstos y de la 
inclinación de las superficies entre sus cabezas y tuercas. (La magnitud del giro puede 
controlarse fácilmente marcando la posición apretada sin holgura con pintura o crayón). 

Método de la llave calibrada. En este método los tornillos se aprietan con una 
llave de impacto ajustada para detenerse cuando se alcanza el par necesario para lograr la 
tensión deseada de acuerdo con el diámetro y la clasificación de la ASTM del tomillo. Es 
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necesario que las llaves se calibren diariamente y que se usen rondanas endurecidas. Deben 
protegerse los tomillos del polvo y de la humedad en la obra. 

Indicador directo de tensión. El indicador directo de tensión consiste en una 
rondana endurecida con protuberancias en una de sus caras en forma de pequeños arcos. 
Los arcos se aplanan conforme se aprieta el tomillo. La magnitud de la abertura en 
cualquier momento es una medida de la tensión en el tomillo. En los tomillos 
completamente tensados las aberturas deben medir 0.015 pulg. o menos. 

Apriete la tuerca de un tomillo de alta resistencia con una llave neumática de impacto. 
(Cortesía de la Bethlehem Stee! Corporatwn) 

Tornillos de diseño alternativo. Ademas de los métodos anteriores existen algunos 
tornillos de diseño alternativo que pueden tensarse satisfactoriamente. Los tornillos con 
extremos rasurados que se extienden más allá de la porción roscada son un ejemplo. Se 
usan boquillas especiales en las llaves para apretar las tuercas hasta que se degollan los 
extremos rasurados. 

Para ninguno de los métodos de apretar mencionados antes se especifica una tensión 
máxima para el tomillo. Esto implica que el tomillo puede apretarse a la carga más alta que 
no lo rompa y que aún así trabaje con eficiencia. Si el tornillo se rompe, se coloca otro sin 
mayores consecuencias. Debe notarse que las tuercas son más fuertes que el tornillo y que 
éste se romperá antes de que la tuerca se fracture. 

En situaciones de fatiga, donde los miembros están sujetos a fluctuaciones 
constantes de las cargas, es muy conveniente la conexión tipo fricción. Si la fuerza que 
debe soportarse es menor que la resistencia a la fricción, por lo que ninguna fuerza queda 
aplicada a los tornillos, ¿cómo sería posible entonces tener una falla por fatiga?. La 
conexión tipo fricción es un estado, límite de servicio, ya que se basa en cargas de trabajo; 
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en una conexión así no se permite que las cargas de trabajo excedan a la resistencia 
permisible por fricción. 

Otros casos en que es muy conveniente utilizar las conexiones tipo fricción son: 
juntas en las que los tornillos se usan con· agujeros holgados, juntas en las que los tornillos 
se usan con agujeros acanalados con las cargas aplicadas paralelamente a la dirección del 
acanalamiento, juntas sujetas a considerables inversiones de la fuerza y juntas en las que los 
tornillos, junto con soldaduras, resisten el cortante sobre la superficie de contacto común de 
las partes conectadas. 

1.7 CONEXIONES TIPO FRICCIÓN Y TIPO APLASTAMIENTO 

Cuando los tornillos de alta resistencia se tensan por completo, las partes conectadas 
quedan abrazadas fuertemente entre sí; se tiene entonces una considerable resistencia al 
deslizamiento en la superficie de contacto. Esta resistencia es igual a la fuerza al apretar 
multiplicada por el coeficiente de fricción. 

Si la fuerza cortante es menor que la resistencia permisible por fricción, la conexión 
se denomina tipo fricción. Si la carga excede a la resistencia por fricción, habrá un 
deslizamiento entre los miembros con un posible degollamiento de los tornillos y al mismo 
tiempo las partes conectadas empujarán sobre los tornillos como se muestra en la figura 1.1. 

) Las superficies de las juntas, incluidas las adyacentes a las rondanas, deben estar 
libres de escamas, polvo, rebabas y otros defectos que puedan impedir un contacto pleno 
entre las partes. Es necesario que las superficies de las partes conectadas tengan pendientes 
no mayores de 1 en 20 con respecto a las cabezas y tuercas de los tornillos a menos que se 
usen rondanas biseladas. En juntas tipo fricción las superficies de contacto también deben 
estar libres de aceite, pintura y lacas. 

Si las superficies de contacto están galvanizadas, el factor de deslizamiento se 
reducirá a casi la mitad del valor correspondiente a las superficies limpias de costras de 
laminación. 

El factor de deslizamiento puede mejorarse bastante si las superficies se sujetan a un 
cepillado manual o a un sopleteado con arena. Sin embargo, estos tratamientos no 
incrementan la resistencia al deslizamiento frente a cargas permanentes donde 
aparentemente se manifiesta un comportamiento de escurrimiento plástico2 

Las especificaciones AASHTO de 1983 permiten la galvanización si las superficies 
así tratadas se rayan con cepillos de alambre o se someten a un sopleteado con arena 
después de la galvanización y antes del montaje. 
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Las especificaciones ASTM permiten la galvanización de los tomillos A325, pero 
no la de los A490. Existe el peligro de que este acero de alta resistencia se vuelva frágil por 
la posibilidad de que le penetre hidrógeno durante el proceso de galvanización. 

Si se logran condiciones especiales en la superficie de contacto (superficies 
sopleteadas o superficies sopleteadas y después recubiertas con capas especiales resistentes 
al deslizamiento) para aumentar la resistencia al deslizamiento, el proyectista puede 
incrementar los valores usados aquí hasta alcanzar los indicados por el Research Council 
on Structural joints (Consejo de investigación de juntas estructurales) en la sexta parte del 
manual LRFD. 
1.8 JUNTAS MIXTAS 

En ocasiones los tomillos pueden usarse en combinación con soldaduras y otras 
veces en combinación con remaches (como cuando se añaden a viejas conexiones 
remachadas para permitirles recibir mayores cargas) Las especificaciones LRFD contienen 
algunas reglas específicas para tales situaciones. 

Tornillos en combinación con soldaduras. Para construcciones nuevas no se usan 
tornillos ordinarios A307 ni los de alta resistencia, en conexiones tipo aplastamiento, para 
compartir la carga con soldadura. (Antes de que la resistencia última de la conexión se 
alcance, los pernos se deslizarán y la soldadura tendrá que tomar una proporción mayor de 
la carga; la proporción exacta es dificil de determinar). En tales circunstancias la soldadura 
tendrá que diseñarse para resistir la carga total. 

Si los tornillos de alta resistencia se diseñan para juntas tipo fricción, se puede 
permitir que compartan la carga con la soldadura. Si se tuvieran que efectuar alteraciones 
soldadas a una estructura diseñada con juntas tipo fricción, las soldaduras tendrán que 
diseñarse sólo para la resistencia adicional requerida. 

Tornillos de alta resistencia en combinación con remaches. Se permite que los 
tornillos de alta resistencia compartan la carga con remaches en construcciones nuevas o en 
modificaciones de conexiones ya existentes que se hayan diseñado como tipo fricción. (La 
ductilidad de los remaches permite que ambos tipos de sujetadores trabajen en conjunto). 

1.9 TAMAÑOS DE AGUJEROS PARA TORNILLOS 

Además de los agujeros de tamaño estándar para tomillos y remaches que son 1116 
pulg. de mayor diámetro que los correspondientes tornillos y remaches, hay tres tipos de 
agujeros agrandados· holgados, de ranura corta y de ranura larga. Los agujeros holgados en 
ocasiones son muy útiles para acelerar el proceso de montaje; además, permiten ajustes 
para lograr la verticalidad de la estructura durante el montaje de ésta. La tabla 1-2 (J3.5 del 
manual LRFD), proporciona las dimensiones nominales de los diversos tipos de agujeros 
agrandados permitidos para los diferentes tamaños de conectores. 
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Los casos en que pueden usarse los diversos tipos de aguJeros agrandados se 
describen a continuación. 

Los agujeros holgados pueden usarse en todas las placas de una conexión, siempre 
que la carga aplicada no exceda a la resistencia permisible al deslizamiento. No deben 
utilizarse en juntas tipo aplastamiento. Es necesario usar rondanas endurecidas sobre estos 
agujeros holgados en las placas exteriores. 

Los agujeros de ranura corta pueden usarse independientemente de la dirección de 
la carga aplicada si la resistencia permisible por deslizamiento es mayor que la fuerza 
aplicada. Si la carga se aplica en una dirección aproximadamente normal (entre 80° y 100°) 
a la ranura, estos agujeros pueden usarse en algunas o todas las capas de las conexiones por 
aplastamiento. Es necesario usar rondanas (endurecidas si se usan tornillos de alta 
resistencia) sobre los agujeros de ranura corta en las capas exteriores. 

TABLA 1.2 DIMENSIONES NOMINALES DE AGUJEROS 

Dimensiones de los agujeros 

Oi~etro Estándar Agrandados De ranura corta Do ranura larga 
det tomillo (diámetro) (dtémetro) (ancho x longitud) (ancho x long1tud) 

1 h ' ¡\x 11 n )( ~~ l 1 T! 
¡ 11 P. Jix 

, 
*X 1" Ti 1 

l ll H ti X 1 w X ~~ ¡¡ , 
H 1-¡1¡ ti X ti ft X 2(6 1 

1 In Ij IJ'¡ x If¡ IJ'¡ x2j 
;o Ij d+f. d + (¡ (d + n> x (d + l> (d + t.> X (2.5 X d) 

Los agujeros de ranura larga pueden usarse en cualquiera, pero sólo en una de las 
partes conectadas y en cualquier superficie de contacto en·conexiones tipo fricción o tipo 
aplastamiento. En las juntas tipo fricción estos agujeros pueden usarse en cualquier 
dirección, pero en las juntas de tipo aplastamiento las cargas deben ser normales (entre 80° 
y 1 00°) a los ejes de los agujeros Si se usan agujeros de ranura larga en una capa exterior 
es necesario cubrirlos con rondanas o con una barra continua. En conexiones con tornillos 
de alta resistencia las rondanas o la barra no tienen que ser endurecidas, pero deben ser de 
material estructural y su espesor no debe ser menor de 5/ !6 pulg. 

1.10 TRANSMISIÓN DE CARGA Y TIPOS DE JUNTAS 

Los siguientes párrafos presentan algunos de los tipos elementales de juntas 
atornilladas sujetas a fuerza axial (o sea que las cargas pasan por el centro de gravedad del 
grupo de conectores). Para cada uno de esos tipos de juntas se analizan los métodos de 
transmisión de carga. 
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Con referencia figura l. la. Se supone que las placas mostradas están conectadas con 
un grupo 'de tomillos apretados sin holgura (los tornillos no están lo suficientemente 
apretados como para oprimir fuertemente las placas). Si se supone que hay poca fricción 
entre las placas, éstas se deslizarán un poco debido a las cargas aplicadas que se muestran. 
En consecuencia, las cargas en las placas tenderán a degollar a los conectores en el plano 
entre las placas y a apoyarse contra los dados de los pernos como se muestra en la figura. 
Estos conectores se encuentran entonces en condiciones de corte simple y aplastamiento. 
Estos deben tener suficiente resistencia para soportar esas fuerzas satisfactoriamente y los 
miembros que forman la junta deben ser lo bastante fuertes para prevenir su desgarramiento 
por los conectores. 

Si se usan tomillos ordinarios A307 que no se aprietan con la presión necesaria para 
generar grandes tensiones de confianza, por lo que las especificaciones consideran esta 
situación como sin resistencia a la fricción. 

Aplastamicruo sobre el tornillo 

,_e, ===t:::r~ltl~{¿~~'~'==:::.J'-' 
p 

m-: m-

Flexión producida en una junta traslapada 

(1) 

TomiUos sometidos a cone en dos planos 

rrld/2 
1 e-jj; : ,_, 

1'/2 
(b) 

Figura 1.1 (a) Junta traslapada. (b) Junta a tope. 

Los tomillos de alta resistencia completamente tensados forman una clase aparte. Si 
se usan los métodos para apretar descritos anteriormente se obtiene una tensión confiable 
en los tomillos que dan como resultado grandes fuerzas al apretar y una gran resistencia 
confiable por fricción al deslizamiento. A menos que las cargas por transmitirse sean 
mayores que la resistencia por fricción, las fuerzas totales se resisten por fricción y los 
tomillos no quedan sometidos ni a corte ni a aplastamiento. Si la carga excede a la 
resistencia por fricción habrá un deslizamiento, quedando los tomillos sometidos a corte y a 

· aplastamiento. 
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1.10.1 Junta traslapada 

La junta mostrada figura 1.1 a se denomina junta traslapada. Este tipo de junta tiene 
el inconveniente de que el eje de gravedad de la fuerza en un miembro no es colineal con el 
eje de gravedad de la fuerza en el otro miembro, por lo que se presenta un par que causa 
una flexión que no es deseable en la conexión. Por esta razón, la junta traslapada, que se 
usa sólo para conexiones menores, debe diseñarse con dos conectores por lo menos en cada 
línea paralela a la longitud del miembro para minimizar la posibilidad de una falla por 
flexión. 

1.10.2 Junta a tope 

Una junta a tope se forma cuando se conectan tres miembros como se muestra en la 
figura l. lb. Si la resistencia al deslizamiento entre los miembros es insignificante, los 
miembros se deslizarán un poco y tenderán a degollar simultáneamente a los tornillos en los 
dos planos de contacto entre los miembros. Los miembros se apoyan sobre los tornillos y se 
dice que éstos se encuentran sometidos a cortante doble y aplastamiento. La junta a tope 
tiene dos ventajas principales sobre la junta traslapada, éstas son: 

l. Los miembros se arreglan en forma tal que la fuerza cortante P se reparte en dos 
partes, por lo que la fuerza en cada plano es sólo la mitad de la que se tendría en un 
solo plano si se usara la junta traslapada. Desde el punto de vista del cortante la 
capacidad de carga de un grupo de tornillos en cortante doble es teóricamente doble 
que la del mismo número de tornillos en cortante simple. 

2. Se tiene una condición de carga más simétrica. (La junta a tope proporciona una 
condición de simetría si los miembros externos son del mismo espesor y resisten las 
mismas fuerzas. El resultado es una reducción o eliminación de la flexión descrita 
para la junta traslapada). 

1.10.3 Conexiones de plano doble 

En este tipo de conexiones los tornillos están sujetos a cortante simple y 
aplastamiento, pero el momento flexionante no se presenta; en la figura l. 2a se muestra un 
colgante con este tipo de conexión en la que los tornillos está sujetos a cortante simple en 
dos planos diferentes. 

o 
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Figura 1.2 (a) Conexión de un colgante. (b) Pernos en cortante múltiple. 

1.1 0.4 Otros casos 

En general las conexiones atornilladas constan de juntas a tope o traslapadas o 
alguna combinación de éstas, pero existen también otros casos. Por ejemplo, se tienen 
ocasionalmente juntas en las que se conectan más de tres miembros y los tornillos quedan 
sometidos a cortante múltiple (f1gura 1.2b). Aunque los tornillos de esta conexión están 
sometidos a cortante en más de dos planos, la práctica usual es considerar no más de un 
cortante doble para el cálculo de la resistencia. No parece fisicamente posible que ocurra 
una falla por cortante en tres o más planos simultáneamente. 

1.11 FALLAS EN JUNTAS ATORNILLADAS 

La figura 1.3 muestra varias maneras como pueden ocurrir las fallas en juntas 
atornilladas, es conveniente que, para diseñar adecuadamente las juntas atornilladas es 
necesario entender claramente estas posibilidades. Estas se describen a continuación: 

l. La posibilidad de falla en una junta traslapada por corte del tornillo en el plano entre 
los miembros (cortante simple) se muestra en la figura 1.3a. 

2. La figura 1.3b muestra la posibilidad de una falla a tensión de una de las placas a 
través del agujero de un tomillo. 

3. La figura 1.3c muestra la posible falla del tornillo o de la placa por aplastamiento 
entre ambos. 
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4. La figura !.3d muestra otro posible desgarramiento del miembro. 
5. La figura 1.3e se muestra la falla por cortante doble en dos planos del tornillo. 

-DO-
(a) (b) 

1- -\ 1 ~ 1-
(e) (d) 

=~: ~zg:, ==:::11-

(e} 

Figura 1.3 (a) Falla de un tornillo por cortante simple. (b) Falla de la placa por tensión. 
(e) Falla de la placa por aplastamiento. (d) Falla de la placa por cortante detrás del 

perno. (e) Falla de una junta a tope por cortante doble. 
1.12 SEPARACIÓN Y DISTANCIAS A BORDES DE TORNILLOS 

Antes de estudiar lo relativo a la separación entre tornillos y la distancia a los bordes 
de éstos es necesario aclarar primero algunos términos Las siguientes definiciones se 
presentan para un grupo de tornillos en una conexión y se ilustran en la figura 1 4. 

El paso es la distancia centro a centro entre tornillos en una dirección paralela al eje 
del miembro. 

El gramil es la distancia centro a centro entre hileras de tornillos perpendicular al 
eje del miembro. 

La distancta del borde es la distancia del centro de un tornillo al borde adyacente de 
un miembro. 

La distancia entre tornillos es la distancia más corta entre tornillos sobre la misma o 
diferentes hileras de gramiles 
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1.12.1 Separación mínima 

Los tornillos deben colocarse a una distancia suficiente entre si para permitir su 
instalación eficiente y prevenir fallas por tensión en los miembros entre los tornillos. La 
especificación LRFD-13.9 estipula una distancia mínima centro a centro para agujeros 
holgados o de ranura, igual a no menos de 2 2/3 diámetros (de preferencia 3d). Si medimos 
a lo largo de una línea de transmisión de fuerza, esta distancia debe incrementarse. En este 
caso la distal).cia no debe ser menor que 3d si la resistencia por aplastamiento Rn se 
determina con cualquiera de las siguientes expresiones: 2.4 dt Fu y 2.0 dt Fu De otra 
manera, la distancia mínima centro a centro entre agujeros estándar debe determinarse con 
la expresión que sigue, en la que P es la fuerza transmitida por un sujetador a la parte 
crítica,<!> es igual a 0.75, 1 es el espesor de la parte crítica conectada y dh es el diámetro del 
agujero de tamaño estándar. 

D
. . '. p dh 
tstancta mtmma centro a centro = --+-

Figura 1.4 

rf¡FJ 2 

p = paso 

g = gramil 

¡-----¡ 

r 

Tabla 1-3 VALORES DEL INCREMENTO C1, DE ESPACIAMIENTO PARA 
DETERMINAR LAS SEPARACIONES MÍNIMAS DE AGUJEROS AGRANDADOS. 
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D1é.mstro 
nominal 

del tornillo 

7 
"1 

1 

:!:li 

Agujeros 
agrandados 

1 
1 

t. 

* 

Perpendicular 
a la linea 
de fuerza 

o 
o 
o 

Agujeros de ranura 

ParakHo a ta linea 
de fuerza 

De ranura corta De ranura targa · 

*Cuando la longitud de la ranura es menor que la m:ixnna pennitida en la tabla 1.2 C¡ puede 
reducirse por la diferencia entre la longitud máxima y la real de la ranura. 

Si los agujeros son holgados o ranurados la distancia mínima centro a centro se 
determina con la expresión anterior más el incremento aplicable C 1 dado en la tabla 1-3 
(tabla J3 .6 del manual LRFD). La distancia libre entre esos agujeros agrandados nunca 
debe ser menor que el diámetro del tornillo asociado con ellos. 

1.12.2 Distancia mínima al borde 

Los tornillos nunca deben colocarse muy cerca de los bordes de un miembro por dos 
razones principales. El punzonamiento de los agujeros muy cercanos a los bordes puede 
ocasionar que el acero opuesto al agujero se abombe o se agriete. La segunda razón se 
aplica a los extremos de los miembros donde existe el peligro de que el sujetador desgarre 
al metal. La práctica común consiste en colocar el sujetador a una distancia mínima del 
borde de la placa igual a 1.5 o 2.0 veces el diámetro del sujetador, de manera que el metal 
en esa zona tenga una resistencia al cortante igual por lo menos a la de los sujetadores. Para 
tener una información más precisa al respecto, es necesário consultar las especificaciones 
vigentes. La especificación LRfD.J4.10 estipula que la distancia entre el centro de un 
agujero estándar y el borde de la parte conectada no debe ser menor que los valores 
aplicables, dados en la tabla 1-4 (tabla J3.7 delmanual LRFD) ni que el valor obtenido con 
la fórmula (cuando sea aplicable) dada en el siguiente párrafo. 

En la dirección de la fuerza transmitida, la especificación LRFD establece que la distancia 
mínima al borde no debe ser menor que 1'/, d cuando la resistencia por aplastamiento Rn se 
determine con alguna de las dos expresiones siguientes· 

(1)2.4dffu 
(2) 2.0 dt Fu 

De otra manera, la distancia mínima al borde se debe determinar con la fórmula 
siguiente. 

Distancia mínima al borde en la dirección de la fuerza transmitida 
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TABLA 1-4 DIST ANClAS MÍNIMAS A BORDES PARA AGUJEROS ESTÁNDAR. 
(Centro del agujero estándar" al borde de la parte conectada) 

- r- -- • • .. 

Dtimetro nommal En bordes En bordes laminados de 

del tornillo recortados placas, perfiles o barras 

o remache(plg) mecánicamente o bordes cortados con gas11 

1 7 i l 1 
' 

'* 
7 ¡ 1 

l ~~ 
7 ~~e 

'* 
1 

lf ¡l • 
lt 2 li 
ti 2l li 

Mayores de 1 i 1 i x diámetro ti x diámetro 

'Para los agujeros agrnndados o de ranura, véase la tabla 1.5 
b Todas Las distancias al borde en esta colunma pueden reducirse 1/8 pulg. cuando el agujero está en 

un punto en donde el esfuerzo no excede el 25% de la resistencm de diseño máxima del elemento. 
' Estos valores pueden ser 1 V. pulg. en los extremos de ángulos de conexión para v1gas. 

Si los agujeros son holgados o rasurados, la distancia mínima al borde no debe ser 
menor que el valor requerido para un agujero estándar más un incremento C2 obtenido en la 
tabla 1.5 (tabla J3.8 del manual LRFD). Otro valor de distancia mínima al borde lo 
proporcionan las especificaciones LRFD para conexiones de extremo atornillado a almas de 
vigas y diseñadas para tomar sólo reacciones cortantes de la viga. 

TABLA 1.5 VALORES DEL INCREMENTO C2 PARA DISTANCIAS AL BORDE DE 
AGUJEROS AGRANDADOS 
Distancia máxima al borde. 

Diámetro 
nom1nal 

del 
conector 

(plg) 

1 
"1 

1 

sil 

Agujeros 
agrandados 

f¡ 
¡ 
¡ 

AguJeros, de ranura 

Perpendtcular 
al borde 

De ranura cona De ranura larga • 

¡ 
1 
h 

Paralela 
al borde 

o 

*Cuando la longitud de la ranura es menor que la máxinm pennitida (véase la tabla L2), C2 puede 
reducirse por un medio de la diferencia entre la longitud máxima y la real de la ranura. 
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1.12.3 Distancias máximas al borde 

Muchas especificaciones proporcionan distancias máximas a las que los tomillos 
pueden colocarse del borde de una conexión. Según la especificación LRFD-J3 .11 esta 
distancia máxima es de 12 veces el espesor de la placa, pero sin exceder de 6 pulg. Si los 
tomillos se colocan muy lejos de los bordes, pueden aparecer aberturas entre los miembros 
conectados. En la sección E4 de las especificaciones se dan límites para el paso y distancias 
al borde de juntas atornilladas en miembros de acero sin pintar, expuestos a la intemperie. 
Pueden considerarse también separaciones máximas en miembros a compresión para que 
no ocurra el pandeo local entre los tomillos. 

Los agujeros no pueden punzonarse muy cerca de la unión del alma con el patín en 
una viga o de la unión de los lados en un ángulo. Estos pueden taladrarse, pero esta 
operación por su alto costo, debe evitarse a menos que se trate de una situación 
extraordinaria. Aun cuando puedan taladrarse los agujeros en esos lugares, puede resultar 
muy dificil e incómodo colocar y apretar los tomillos debido al poco espacio disponible. 

1.13 CONEXIONES TIPO APLASTAMIENTO, CARGAS QUE PASAN POR EL 
CENTRO DE GRAVEDAD DE LA CONEXIÓN 

Resistencia al cortante. En las conexiones tipo aplastamiento se supone que las 
cargas por transmitirse son mayores que la resistencia a la fricción generada al apretar los 
tornillos; como consecuencia se presenta un pequeño deslizamiento entre los miembros 
conectados, quedando los tomillos sometidos a corte y aplastamiento. La resistencia de 
diseño de un tornillo en cortante simple es igual a cj> veces la resistencia nominal a cortante 
(klb/pulg2

) del tornillo multiplicada por el área de su sección transversal. Los valores de cj> 

dados por las especificaciones LRFD son de 0.65 para tornillos de alta resistencia y de 0.60 
para tomillos ordinarios A307. 

Las resistencias nominales a cortante de tomillos se proporcionan en la tabla J3 .2 de 
las especificaciones LRFD. Para los tomillos A325 los valores· son 54 klb/pulg2 si las 
cuerdas no están excluidas de los planos de cortante y 72 klb/pulg2 si' las cuerdas están 
excluidas. (Para los tomillos A490 los valores son 67 5 y 90 klb/pulg2

). La resistencia a 
cortante de un tomillo en cortante doble se considera que es igual a dos veces su resistencia 
a cortante simple. 

En la práctica del diseño en lo que respecta a la exclusión o no de las cuerdas de los 
planos de cortante, si se usan tomillos y tamaños de miembros normales, las cuerdas casi 
siempre quedarán excluidas de los planos de cortante, un criterio conservador es suponer 
que las cuerdas no están excluidas en el plano cortante. 

Resistencia al aplastamiento. La resistencia de diseño de un tomillo por 
aplastamiento es igual a cj> veces la resistencia nominal por aplastamiento de la parte 
conectada (en klb/pulg2

) multiplicada por el diámetro del tomillo y por el espesor del 
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miembro que se apoya en el tornillo. (Para tornillos y remaches abocardados, debe 
deducirse un medio de la profundidad del abocardado, de acuerdo con la especificación 
LRFD 13.2). Cuando la distancia llamada L en la dirección de la fuerza desde el centro de 
un agujero holgado o regular (o desde el centro del extremo de un agujero rasurado), hasta 
el borde de una parte conectada no es menor que 1 y, veces el diámetro d del tornillo y la 
distancia centro a centro de los agujeros no es menor que 3d y se usan dos o más tomillos 
en la dirección de la línea de fuerza, la resistencia por aplastamiento es: 

<l>Rn = cj>2.4dtFu para agujeros estándar de ranura corta, el>= O. 75 
cj>R, = cj>2.0dtFu para agujeros de ranura larga perpendicular a la carga, cj> =O. 75 

Si las deformaciones alrededor de un agujero no son de consecuencia para el diseño, 
las dos expresiones anteriores pueden reemplazarse por 

cj>R, = cj>3 OdtFu con el>= 0.75 

Aunque la resistencia de diseño por aplastamiento de un tomillo con una distancia al 
extremo pequeña se reduzca, las resistencias de los otros tomillos de la conexión no se 
reducen. El valor de ci>Rn para un solo tornillo o para dos o más en la línea, cada uno con 
una distancia al extremo menor que 1!!, d, se determina con la siguiente expresión: 

cj>R, = cj>LIFu con cj> = 0.75 

Las pruebas hechas en juntas atornilladas han demostrado que ni los tornillos ni el 
metal en contacto con éstos fallan realmente por aplastamiento. Sin embargo, estas pruebas 
han demostrado que la eficiencia de las partes conectadas en tensión y compresión se ve 
afectada por la magnitud de los esfuerzos de aplastamiento. Por ello, las resistencias 
nominales por aplastamiento dadas por las especificaciones LRFD tienen valores arriba de 
los cuales, la resistencia de las partes conectadas resulta afectada. En otras palabras esos 
esfuerzos de diseño por aplastamiento aparentemente tan altos no son en realidad esfuerzos 
de aplastamiento, sino más bien índices de las eficiencias de las partes conectadas. Si se 
permiten esfuerzos de aplastamiento mayores que los valores dados los agujeros se alargan 
aproximadamente más de V. pulg. y afectan la resistencia de las conexiones. 

Resistencia mínima de las conexiones. Las especificaciones LRFD (sección J1.5) 
establecen que, excepto para celosías, tensores y largueros de pared, las conexiones deben 
tener resistencias de diseño suficientes para soportar cargas factorizadas de por lo menos 1 O 
klb. . 

Los valores proporcionados para la resistencia de tomillos, ya sean de tipo fricción 
o tipo aplastamiento, pueden tenerse de la tablas Shear Design load in kips (Cargas de 
diseño por cortante en klb) y Bearing Design load m kips (Cargas de diseño por 
aplastamiento en klb) contenidas en la quinta parte del manual LRFD. 

19 
F. Monroy, DEPFI UNAM 



) 

) 

1.14 CONEXIONES TIPO FRICCIÓN, CARGAS QUE PASAN POR EL CENTRO 
DE GRAVEDAD DE LA CONEXIÓN 

Las conexiones tipo fricción son muy útiles en los casos en donde los miembros 
están sujetos a cargas constantemente fluctuantes. Las conexiones tipo fricción deben 
reVIsarse por cargas de servicio y por cargas factorizadas. 

( 1) La resistencia de diselio por deslizamiento debe ser igual o mayor que la fuerza 
calculada de deslizamiento. 

(2) La resistencia de disel1o, considerada la conexión como tipo aplastamiento, 
debe ser igual o mayor que lafuerzafactonzada. 

Si los tornillos se aprietan a las tensiones requeridas por las conexiones tipo fricción 
(véase la tabla 1-1), es poco probable que éstos se apoyen sobre las placas que están 
conectando. Las pruebas muestran que es poco probable que ocurra un deslizamiento, 
excepto que exista un cortante calculado por lo menos del 50% de la tensión total del 
tomillo. Esto significa que los tomillos tipo fricción no están sometidos a cortante; sin 
embargo, las especificaciones LRFD proporcionan resistencias permisibles por cortante (en 
realidad son valores permisibles para la fricción en las superficies de contacto) de modo 
que el proyectista pueda tratar las conexiones tipo fricción de la misma manera como lo 
hace en las conexiones tipo aplastamiento. Estas especificaciones suponen que los tornillos 
trabajan a cortante sin aplastamiento y las resistencias nominales por cortante de los 
tornillos de alta resistencia están indicadas en la tabla 1-6 (tabla J3.4 del manual). <j¡ = 1.0 
excepto para agujeros de ranura larga con la carga paralela a la ranura en cuyo caso es igual 
a 0.85. 

TABLA 1.6 RESISTENCIA NOMINAL POR CORTANTE EN KLB/PULG2 DE 
TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA" EN CONEXIONES TIPO 
FRICCIÓN. 

Tipo de 
tornillO 

AJ25 
A490 

Agu¡eros de 
tamai'io estándar 

17 
21 

Aes•slenc•a nomrnal por cortante 

Agujeros agrandados y 
de ranura corta 

15 
18 

AguJerOS de ranura 
largaD 

12 
15 

'Clase A (coeficiente de deslizanuento = 0.33). Superficies limpias de escamas con recubrimiento clase A. 
Para las resistencias de diseño con otros recubnmientos véase la publicación de la RCSC Load and 
Resistan ce Factor Des1gn Spec1jicatwn for Structural Joints Usmg ASTM A325 or A490 Bolts. 

b • 
Los valores tabulados son para el caso de cargas aphcadas transversalmente a la ranura. Cuando la carga es 
paralela a la ranura multiplíquense los valores tabulados por 0.85. 

En la exposición anterior relativa a las juntas tipo fricción no se mencionó el caso 
posible de-que durante el montaje' las juntas se conecten con tornillos y que al levantar 
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éstos, su propio peso empuje a los tomillos contra los lados de los agujeros antes de apretar 
éstos en definitiva y someterlos entonces a corte y aplastamiento. 

1.15 EJEMPLOS 

EJEMPLO 1.15.1 

Determine la resistencia de diseño Pude la conexión tipo aplastamiento mostrada en 
la figura 1.5. Considérese acero A36, tomillos A325 de 7/8 pulg., agujeros de tamaño 
estándar, cuerdas excluidas del plano de corte, distancias al borde > 1 Y2 d distancias centro 
a centro de agujeros > 3d. 

fu-

6 T<>mlBo• ._ ¡ ,. VI • ,_.,,., <1•) 

Itl--lll= l ~ P• 

1 
1 

1 

o 
o 

A, =G)(12)=6 O pulg
2 

o 
o 
Figura l.5 

An =6.00-(2)(10) (l/2) =50 pulg2 =A, 

P. =1/i,F>A, =(0.9)(36)(6.0) =194.4klb 

P. =1/i,F.A, =(0 75)(58)(5 O) =217.5klh 

r" 4•plg 

1 
J:_ 

Resistencia de diseño de tomillos en cortante simple y aplastamiento sobre Y, pulg. 

P. =r/1(0.6)(72)(4) =(0.65)(0 6)(72)(4)= 112.3 klb+-

P. =r/1 24dtF. = (0. 75)(2.4)(7/8)(1/2)(58) ( 4)= 182 7 klb 

P. de diseño = 112.3 k/b 
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EJEMPLO 1.15.2 

¿Cuántos tomillos A325 de% pulg. en agujeros de tamaño estándar con cuerdas 
excluidas del plano de corte se requieren para 1!1 conexión tipo aplastamiento mostrado en 
la figura 1.6? Considere acero A36, distancias al borde> 1 y, d distancia centro a centro de 
agujeros > 3d. 

p"=ISOklb 
2 

P. ~ ISO klb 
2 

Tornillos de ~-plg (A = 0.44 plg' c/u) 

1 pi¡ PL /2-

Lpi¡PL 
l 

/ 

_l 

,... .., r n 

....... .,¡ ,_ u 

Figura 1.6 

/~-pi¡ p 

1 

L 

P. '- 300 klb 
1 

Solución. Tomillos en cortante doble y aplastamiento sobre % pulg .. 

Resistencia de diseño 
A cortante por tomillo= (0.65) (2 x 0.44) (72) = 41.2 klb +---

Por aplastamiento por tornillo= (0. 75) (2.4) (3/4) (3/4) (58) = 58.7 klb 

Número de tornillos requeridos= 
300 

= 7.3 
41.2 

Use 8 o 9 tomillos (dependiendo del arreglo) 

Cuando se atornillan cubre placas a los patines de secciones W los tornillos deben 
tomar el cortante longitudinal en el plano ubicado entre las placas y los patines. El esfuerzo 
cortante longitudinal en la viga de la figura l. 7 resistido por un cubre placa y el patín del 
perfil W. puede determinarse con la expresión/v = VQ!/b. La fuerza cortante total a través 
del patín en 1 pulg. de longitud es igual a (b)(l O)(VQI!b) = VQ/1. 

La especificación LRFD-E4 estipula una separación máxima permisible para 
tomillos usados en las placas externas de miembros armados; igual al espesor de la placa 

externa más delgada multiplicado por 127/ JF,: o bien 12 pulg.; rige el menor valor. El 

espaciamiento de las parejas de dos tomillos por la fuerza cortante que debe tomarse por 
pulgada en una sección especifica. Los espaciamientos teóricos variarán de acuerdo con la 
variación de la fuerza cortante externa a lo largo del claro 
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EJEMPLO 1.15.3 

En una cierta sección de la viga con cubre placa mostrada en la figura l. 7, la fuerza 
cortante externa factorizada V, es de 275 klb. Determine la separación requerida entre 
tomillos A325 de 7/8 pulg. usados en una conexión tipo aplastamiento. Suponga que se 
cumplen los requisitos de distancia al borde de centro a centro ( 1 'lui y 3d) y que las cuerdas 
en los tornillos están excluidas del plano de corte. El acero es A36 

W21 X 147 

(lx = 3630, 
t¡= 1.150) 

l Pl¡ pi¡ X 16 

Pq pi¡ X 16 

Solución: 

23.56 plg 
22.06 pi¡ 

Figura 1.7 

11 

1 o 1 0'-+-t--. 
1 1 ~ 
1 o d 0-+-t----'-l 

io lo 
\ o 

lx = 3630 + (2) (16 X%) (11.405)2 = 6752 pulg4 

VO Cortante factorizado por pulgada = --"-=
¡ 

(275)(16 x 314 x11A05) 
= 

6752 
5.574 klb/pulg 

Tomillos en cortante simple y aplastamiento sobre O. 75 pulg. 

Por cortante para dos tomillos= (2) (0.65) (0.6) (72) = 56.16 klb ~ 
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Por aplastamiento para dos tomillos= (2) (0.75) (2.4) (7/8) (3/4) (58) = 
56.16 137 klb 

56.16 
p=--=10.07pulg (consideremos lO pulg. centro a centro) 

5.574 

máximo p=3_ 1g =l5.88pulg. o 12 pulg. 
4 v36 

Coloque los tomillos a 1 O pulg. centro a centro 

Se ha supuesto que las cargas aplicadas a una conexión tipo aplastamiento se 
dividen por igual entre los tomillos. Para que esta distribución sea correcta las placas deben 
ser perfectamente rígidas y los tomillos perfectamente elásticos, pero en realidad las placas 
conectadas son también elásticas y sufren deformaciones que afectan a los esfuerzos en los 
tomillos. El efecto de esas deformaciones es ocasionar una distribución muy compleja de 
carga en el intervalo elástico. 

Si las placas se suponen completamente rígidas e indeformables, todos los tomillos 
se deformarán igualmente y tendrán los mismos esfuerzos. Esta situación se muestra en la 
de la figura 1.8a. En realidad las cargas que resisten los tornillos de un grupo nunca son 
iguales (en el intervalo elástico) cuando hay más de dos tornillos en una línea. Si las placas 
son deformables, los esfuerzos así como sus deformaciones decrecerán de los extremos de 
la conexión hacia el centro, como se muestra en la figura l. 8b. El resultado es que los 
elementos más esforzados de la placa superior se hallarán sobre los menos esforzados de la 
placa inferior y viceversa. El deslizamiento será máximo en los tomillos extremos y 
mínimo en los tornillos centrales Los tomillos extremos tendrán entonces esfuerzos mucho 
mayores que los tornillos centrales. 

Entre mayor sea el espaciamiento de los tomillos en una conexión, mayor será la 
variación de sus esfuerzos debido a la deformación de la placa; por ello es muy conveniente 
el uso de juntas compactas, ya que así se reduce la variación de los esfuerzos en los 
tornillos. Sería interesante considerar un método teórico (aunque no práctico) para igualar 
los esfuerzos en los tornillos. Teóricamente se tendría que reducir escalonadamente el 
espesor de la placa hacia su extremo en proporción al esfuerzo decreciente. Este 
procedimiento, que se muestra en la figura l. 8c, tenderá a igualar las deformaciones de las 
placas y los esfuerzos en los tornillos. Un procedimiento similar consistirá en trabajar las 
placas traslapadas. 
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(e) 

Figura 1.8 (a) Suponiendo placas no deformables. (b) Suponiendo placas deformables. (e) 
Junta escalonada (impráctica) 

El cálculo de los esfuerzos elásticos exactos en un grupo de tomillos, tomando en 
cuenta la deformación de la placa es un problema tedioso. Por otra parte el análisis basado 
en la teoría plástica resulta muy simple. En esta teoría los tomillos extremos se suponen 
estar en su punto de esfuerzo de fluencia. Si la carga total en la conexión se incrementa, los 
tornillos extremos se deformarán sin resistir carga adicional, los tornillos siguientes en la 
línea incrementarán sus esfuerzos hasta que se alcance también en ellos el esfuerzo de 
fluencia, etc. El análisis plástico parece justificar hasta cierto punto la hipótesis de placas 
rígidas e iguales esfuerzos en los tomillos, ·que se hace en la práctica del diseño. Esta 
hipótesis se usa en los problemas de ejemplo. 

Cuando se tienen sólo unos cuantos tomillos en una línea, la teoría plástica de 
esfuerzos iguales da muy buenos resultados, pero cuando existe un gran número de tornillos 
en una línea, la situación cambia. Las pruebas han demostrado claramente que los tornillos 
extremos fallan antes de que tenga lugar una redistribución total 3 

Es común que las especificaciones exijan un mínimo de dos o tres tomillos para las 
juntas sometidas a cargas. La razón para ello es que un simple conector puede fallar, ya sea 
por una instalación defectuosa o por debilidad del material, etc.; si se usan varios 
conectores, los efectos de uno defectuoso se podrán superar. 

EJEMPLO 1.15.4 
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Este ejemplo presenta el diseño de una conex10n tipo fricción para una junta 
traslapada. Primero se determina el número de tomillos requeridos para el estado límite de 
deslizamiento nulo por carga de servicio. Luego se calcula el número de tomillos 
requeridos para el estado límite por carga factorizada, suponiendo que se vence la 
resistencia al deslizamiento y que Ios tomillos quedan sujetos a corte y aplastamiento. 

Se desea diseñar una conexión tipo fricción para las placas mostradas en la figura 
!.9 para resistir las cargas axiales de servicio PD = 30 klb y P¿ = 50 klb usando tomillos 
A325 de 1 pulg. de alta resistencia con cueras excluidas del plano de corte y con agujeros 
de tamaño estándar; L > 1 '!,d y distancia centro a centro de tomillo > 3d 

Solución: 

~ plg 
8 

Figura !.9 

S pi¡ 
8 

Diseño de la conexión tipo fricción (carga de servicio) 

Tornillos en cortante simple sin aplastamiento 

Resistencia de un tornillo 

p 

En cortante doble=(<!>) (0. 785) (17) = (LO) (0. 785) (17) = 13.35 klb 

Número de tornillos necesarios = ~- = 5.99 consideremos 6 
13.35 

Diseño como conexión tipo aplastamiento (cargas factorizadas) 

Pu = (12) (30) + (16) (50)= 116 klb 

Tomillo en corte simple y aplastamiento sobre 5/8 pulg. 

Resistencia de un tornillo en cortante doble= (0.65) (0.785) (72) = 36.8 klb+-

Resistencia de aplastamiento de un tornillo =(0.75) (2.4) (1.0) (5/8) (58)= 65.25 klb 

F. Monroy, DEPFI UNAM 
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Número de tornillos necesarios =~ =3 .5 
36 8 

U se 6 tornillos 

EJEMPLO 1.15.5 

La conexión mostrada en la figura 1.1 O está hecha con tornillos A325 de 7/8 pulg 
tipo aplastamiento en agujeros de tamaño estándar con las cuerdas excluidas del plano de 
corte. La viga y las placas de nudo son de acero A36. Revise: 

(a) las resistencias a la tensión de la sección W y de las placas, 
(b) la resistencia de los tornillos en cortante doble y aplastamiento y 
(e) la resistencia del bloque de cortante de las áreas sombreadas de la sección W 

mostradas en la parte (b) de la figura. 

W14X 38(As•ll.2plg2,d• 14.10plg, 
PL\ X 12 t1 •0.51Splg,br .. 6.770plg) 

~. 165 klb -===~~~n=~== 

-
¡! 

2 

(b) 

Figura 1.10 

-P .. •330klb 

del bloque de cortante 

-

(a) Resistencia de diseño a tensión de la sección W 

P, =r/J,FvA, =(0.9)(36)(11.2)=362 9klb > 330klb 

An =l 12- (4)(1)(0.515)=9.14pulg 2 

U= 0.85 ya quebr <213d 

F. Monroy, DEPFI UNAM 
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A, =U A. =(0.85)(9.14) =7.77pulg 2 

P, =r/J,F,A, =(0.75)(58)(7.77)=338klb > 330klb Bien 

Resistencia de diseño a tensión de las placas de nudo 

P, =r/J,F,.A, =(0.9)(36)(1/2x12)(2) =388.8klb > 330klb Bien 

A. de 2 placas= [(1/2)(12)- (2)(1)(1/2)]2=10pulg 2 +---

0.85 A, = (0.85)(112) (12)(2) =10.2 pulg 2 

P, =r/J,F,A. =(0.75)(58) (10)= 435 klb >330 klb Bien 

(b) Tornillos en cortante doble y aplastamiento sobre Yz pulg. 

Resistencia de diseño de los tornillos 
En cortante doble= (0.65) (0.6) (72) (12) = 337 klb > 330 klb Bien 

Resistencia de diseño por aplastamiento 
De los tornillos= (0.75) (24) (7/8) (112) (58) ( 12) = 548.1 klb > 330 klb Bien 

(e) Resistencia del bloque de cortante para la sección W 

Fractura portensión y fluencia por cortante 

= 0.75 ((58) (1/2) (1.635- 1/2 X 1) + (0.6) (36) (7112) (1/2)]4 

= 341.8 klb > 330 klb 

Fractura por cortante y fluencia por tensión 

Pb, =r/J [F,A,, +0.6F, A., j obsérvese que hay 2 Yz agujeros en el área 

neta del plano de corte mostrado en la figura 1.1 Ob 

= 0.75 [ (36) (1.635) (112) + (0.6) (58) (7.5- 2.5 X 1) (112)]4 

= 349 klb > 330 klb 

F. Monroy. DEPFI UNM1 
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Los cálculos para conexiones con tomillos ordinarios A307 se hacen casi 
exactamente igual que para las conexiones tipo aplastamiento con tomillos de alta 
resistencia. Las únicas diferencias son que los valores de la resistencia por cortante son 
mucho menores y que el factor~ por cortante para tornillos A307 es igual a 0.60 en vez del 
0.65 usado para tornillos de alta resistencia. Las especificaciones LRFD no permiten el 
diseño de juntas tipo fricción si se usan tomillos comunes. 

Referencias 

1 C. Batho y E.H. Bateman, /nvestigations on Bolts and Bolted Joints (Investigaciones 
sobre tomillos y juntas atornilladas), H.M. Stationery Office (Londres, 1934). 

2 J. W. Fisher y J.H.A. Struik, Guide to Design Criteria for Bolted and Riveted Joints (Guía 
para los criterios de diseño de juntas atornilladas y remachadas), (Nueva York John Wiley 
& Sons, 1974), Págs. 205-206. 

3 Trans. ASCE 105 (1940, Pág. 1193. 
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REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES 
PARA EL DISTRITO FEDERAL 

Versión 2002 
(últimas revisiones: 1987, 1993,1995 y 2002) 

Disposiciones generales 
TITULO VI Características generales de 

SEGURIDAD ESTRUCTURAL las edificaciones 
DE LAS CONSTRUCCIONES Criterios de diseño 

estructural 
(revisión de artículos comprendidos entre Cargas muertas 

el172 y 24D) 
Cargas vivas 
Diseño por sismo 
Diseño por viento 
Diseño de Cimentaciones 
Construcciones dañadas 
Obras provisionales y 
modificaciones 

NORMAS TÉCNICAS Pruebas de carga 
COMPLEMENTARIAS 

(NTC-RCDF-2002) 

NORMAS NUEVAS 
NTC-Diseño y Construcción de Puentes 

Urbanos 
NTC- Criterios y Acciones para el Diseño 

Estructural de las Edificaciones 

Normas comunes a cualquier estructura Materiales 

1 

r 
NTC NTC 1 NTC l 1 Concreto Acero 1 Mampostería J Madera 1 

Sismo Viento Cimentaciones 

Propuesta sometida al Gobierno del Distrito Federal para su aprobación oficial. 
El responsables de la actualización del RCDF y las NTC correspondientes es el Comité 
Técnico Asesor de Seguridad Estructural del Gobierno del Distrito Federal. 
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RCDF-NTC-2002 

ACTUALIZACIÓN DEL REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES PARA EL 
DISTRITO FEDERAL Y SUS NORMAS TÉCNICAS COMPLEMENTARIAS 

La última rev1s1on completa del Reglamento de Construcciones para el Distrito 
Federal y de sus Normas Técnicas Complementarias se hizo en 1987_ Desde ese 
entonces se han presentado cambios en las tendencias mundiales sobre el diseño 
de estructuras algunos de los cuales se tomaron en cuenta en la revisión que se hizo 
en 1993 y 1995. Dado que han transcurrido más de doce años desde la última 
revisión completa y que hay aspectos sobre el diseño y construcción de estructuras 
reportados en la literatura mundial que ayudarían a mejorar su comportamiento y la 
seguridad de las mismas, el Comité Técnico Asesor en Seguridad Estructural 
recomendó al Gobierno del Distrito Federal que se actualizara dicha normativa. 

Recientemente, se efectuó una revisión completa de los Títulos VI del Reglamento 
de Construcciones para el Distrito Federal, de las Normas Técnicas 
Complementarias para el Diseño y Construcción de Estructuras de Concreto, 
Madera, Mampostería, Estructuras Metálicas, Cimentaciones, así como de las 
Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo y por Viento. 

Adicionalmente, se incorporará la Norma Técnica Complementaria para Diseño y 
Construcción de Puentes Urbanos, así como las Normas Técnicas Complementarias 
sobre Criterios y Acciones para Diseño. 

En relación con el Reglamento de Construcciones, los artículos que se revisarán a 
través del Comité Asesor son los comprendidos entre el 172 y el 240, 
correspondientes al Título VI, Seguridad Estructural de las Construcciones. Incluye 
los capítulos Disposiciones Generales, Características de las edificaciones, Criterios 
de diseño estructural, Cargas muertas, cargas vivas, Diseño por sismo, Diseño por 
viento, Diseño de cimentaciones, Construcciones dañadas, Obras provisionales y 
modificaciones, Pruebas de carga. Es posible que algunos de los artículos sean 
transferidos a las Normas Técnicas correspondientes y se elabores nuevas Normas 
para incluir criterios y acciones para diseño. 

Al actualizar el Reglamento y sus Normas Técnicas Complementarias se revisaron 
los requisitos de manera de aclarar su interpretación, y de simplificar y facilitar su 
aplicación mediante criterios optativos. Con los mismos objetivos se incluyeron en 
las Normas figuras aclaratorias, así como versiones gráficas de algunas ecuaciones 
difíciles de evaluar en condiciones de la práctica profesional. 

Se cambiaron algunas fórmulas y especificaciones, de manera de hacerlas 
congruentes con el sistema oficial de unidades y medidas en el país (Sistema 
internacional). 

En algunas Norma se revisaron y se modificaron los contenidos de manera de 
facilitar su consulta. 

GUÍA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE A<;.¡:RO 
•Héctor Soto ROO:,guez 
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Aunque es previsible que el enfoque básico de las diferentes 
Complementarias no cambie, si se espera incluir algunas 
complementarias y modificar otras existentes. 

RCDF-NTC-2002 

Normas Técnicas 
recomendaciones 

A continuación se describen de manera breve las principales modificaciones de 
fondo que se hicieron en cada en cada una de las Normas Técnicas 
Complementarias. 

Recientemente, la Sociedad Mexicana de Ingeniería Estructural, A.C (SMIE) 
presentó los cambios propuestos de las Normas Técnicas Complementarias de 
Diseño en materia de Diseño estructural y del Título Sexto del Reglamento de 
Construcciones para el Distrito Federal, para difundirla entre la comunidad ingenieril 
y sus miembros. 

NTC- Estructuras de concreto. 

En cuanto a las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras de Concreto se contempla incluir aspectos relacionados con el empleo 
de los concretos de alta resistencia y la durabilidad de las estructuras de concreto, 
revisar los estados límite de falla y de servicio, los requisitos complementarios, las 
disposiciones para elementos estructurales comunes, marcos dúctiles, losas planas, 
concreto presforzado, incluyendo las disposiciones relacionadas con las losas 
postensadas con tendones no adheridos, concreto prefabricado, simple y ligero, así 
como las recomendaciones relacionadas con los aspectos constructivos de estas 
estructuras. 

NTC- Estructuras de madera 
La revisión de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción 
de Estructuras de Madera incluirá los capítulos Principios generales de diseño, 
Resistencia de diseño de miembros de madera maciza, Resistencia de diseño de 
placas de madera contrachapada, Deflexiones, Elementos de unión, Ejecución de 
obras, Resistencia al fuego. Así mismo, se revisarán algunos valores que 
caracterizan a algunas especies de madera. 

NTC- Estructuras de mampostería 
En la actualización de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y 
Construcción de Estructuras de Mampostería, se introducirán nuevos materiales 
como los multiperforados, se revisarán los valores de las resistencias mecánicas de 
los morteros, se revisarán los sistemas estructurales a base de muros de 
mampostería incluyendo muros confinados y muros reforzados interiormente, los 
procedimientos de diseño, en especial la fuerza cortante resistida por la 
mampostería y los procedimientos de construcción. 

NTC- Estructuras metálicas 
En cuanto a las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas se introducirán artículos nuevos sobre unidades y materiales, 

GUÍA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
•Héctor Soto Rodríguez 
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NTC- Estructuras metálicas 
En cuanto a las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas se introducirán artículos nuevos sobre unidades y materiales, 
se incluirán recomendaciones para el diseño de vigas de sección compuesta, 
conexiones semirrígidas o parcialmente restringidas, y se añadirán nuevos 
procedimientos de análisis de segundo orden. Se revisarán los aspectos 
relacionados con Propiedades geométricas, Resistencia, Conexiones, Estructuras 
dúctiles, Estados límite de servicio y se estudiará la conveniencia de incluir un 
capítulo sobre de uso de dispositivos amortiguadores de energía en el diseño 
sísmico de estructuras. 

NTC-Cimentaciones 
En la revisión y actualización de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño 
y Construcción de Cimentaciones se le dará énfasis a la actualización de la 
zonificación geotécnica del Distrito Federal y áreas aledañas y a las normas 
relativas a técnicas de reconocimiento; se introducirán normas respecto a pruebas 
de campo y laboratorio para el estudio de propiedades dinámicas de los suelos, 
rev1sión de los criterios para tomar en cuenta la fricción negativa, el diseño de 
cimentaciones sobre pilotes de fricción, el efecto de escala en pilas, ampliación de 
las normas relacionadas con nuevas tecnologías de construcción. 

NTC- Sismo 
En las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo se le dará 
atención especial a los capítulos Espectros para diseño sísmico, Reducción de 
fuerzas sísm1cas, Factor de comportamiento sísmico, Condiciones de regularidad, 
así como a lo relacionado con los Métodos de análisis simplificado, estático y 
dinámico. 

NTC-Viento 
En cuanto a las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Viento se 
actualizarán los capítulos de Diseño, Método estático de diseño por viento, Diseño 
de elementos de recubrimiento, Empujes dinámicos paralelos al viento, Efecto de 
vórtices periódicos sobre estructuras principales. 

GUÍA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE AC.ERO 
•Hector Soto Roáhguez 
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Estados límite de interés, tanto de falla como de servicio. 

Combinaciones de carga que deben tomarse en cuenta al estudiar cada estado 
límite. Factores de carga. 

Fórmulas y procedimientos para determinar la resistencia de diseño 
correspondiente a cada estado límite de falla. Factores de resistencia. 

Métodos para revisar la estructura en condiciones de servicio. 

DISEÑO DE MIEMBROS ESTRUCTURALES Y CONEXIONES, SEGÚN 
LAS NTC-RCDF-2003 

El dimensionamiento de Jos miembros estructurales y conexiones de edificios de 
acero se efectuará conforme a Jos estados límite de falla y de servicio. 

Estados límite de falla 

Estados límite de servicio 

Estados límite de falla. 

Tensión 
Compresión 
Flexión 
Cortante 
Flexocompresión 
Flexotensión 
Etc. 

Deformaciones y desplazamientos laterales 
Agrietamientos 
Vibraciones 
Expansiones y contracciones 
Corrosión 
Fatiga 
Etc. 

De acuerdo con el criterio de estados límite de falla, las estructuras ~eben 
dimensionarse de modo que la resistencia de diseño de toda sección con respecto a 
cada fuerza o momento interno que en ella actúe, sea igual o mayor que el valor de 
diseño de dicha fuerza o momentos internos. 

Las resistencias de diseño deben incluir el factor de resistencia FR, las fuerzas y 
momentos internos de diseño se obtienen multiplicando por el factor de carga 
correspondiente los valores de dichas fuerzas y momentos internos calculados bajo 
las acciones especificadas en el Titulo Sexto del RCDF y NTC sobre Criterios y 
Acciones para el Diseño Estructural de las Edificaciones. 

GUÍA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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Estados límite de servicio. 
Las NTC-2002 incluyen tablas con los desplazamientos verticales y laterales 
máximos permisibles en edificios industriales, bodegas y otras construcciones 
similares, incluyendo los casos en que hay grúas viajeras. 

Así mismo, se indican los parámetros principales que deben tenerse en cuenta al 
efectuar un estudio de vibraciones en sistemas de piso compuestos acero-concreto. 
Las vibraciones dependen, fundamentalmente, de las acciones que las producen y 
de las características dinámicas del sistema de piso: frecuencia natural, 
amortiguamiento, masa y rigidez. 

Las respuestas de la estructura quedarán limitadas a valores tales que su 
funcionamiento en condiciones de servicio sea satisfactorio. 

GUÍA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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FlGURAS ILUSTRATIVAS 
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Fig. Materiales para estructuras de-

Los materiales que se utifizan en estructuras de acero están Sl.pbs a nGftnaS y especificaciones precisas 
de fabricación, las cuales se verifican a través de un sistBma ~ dlt:eontrot de calidad, que permita la 
clasificación del producto, la identificación de su co"'" · · ·,, ~y la.c:arrespondencia cat la norma 
particular correspondiente. 

En esta sección se incklyen bs tipos de acero estruclr.ll l&iiaLlieir, "lcmillos, materiales de apo11ación y 
fundentes para sokladln, y caecbes de cata• litllani!tctin·cabeza·para construcción compuesla, 
que pueden emplearse en esN:t!Rs de acenT, se idean-sus ipropii!daáes mecánicas más impata11tes. 
Se señala en cada caso. la nonna de la ,e n 1 ' • Sboiefy a'f 'Jii¡¡¡&¡¡¡ -..nills ~ o de la 
American Welding Society (AWS). 

GIJUI iW\C!i n:::A=-I-' liMA DISEÑO DE ESlRUCl\lltAS DE ACERO 
..._.soro Roanqu<n 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

AcciónJMedida Sistema Métrico Decimal Sistema Internacional 

. SMD SI 

Fuerza Kg (kilogramos N(newtons) 

Longitud cm-!centímetros mm (milímetros) 

Momento Kg-an N-.mm 

Esfuerzo Kg/crn2 ' MPa ascales .. 
1N = 0.102 Kg -
1Nmm= 102 kg-mm 
1MPa = 10.19 Kg/crn2 

Fig. Unidades empleada • flls~~TC-2~~02 

En las Nonnas Técnicas Complementari-as para Di..-... J Constnlc:ción de Estructuras Metálicas 
del Reglamento de Construcciones para el Dls1ritD F.-...2002, se conseNan las unidades del 
Sistema Métrico Decimal (SMD) ordinario, pero se inc~en. además, las del Sistema lntemacional (SI), 
como unidades principales. 

Siempre que es posible, las ecuaciones están escritas en fuma acinwlsionat cuando no lo es, junto a las 
expresiones en sistema métrico decimal usual se escriba, errira ¡;weuietsís; 11m ~es equival!!ntes 
en sistema internacional (SI); en este caso, las unidades s:n l'a& iimh ••las en la tabla anterior. 

--
Tabla. Valof'es de . E F,. para clil!llalllliS acetas ·estructurales 

Tipo de acero Fe . 
y _E F, 

NO M' ASTM" trfPa Nsi 
8=254 

~ }~ ~ 36 28.4 
8-99 42 26.3 

8-282 A242 2960 2!lG . 42 26.3 
3 235 l20: ' 46 25.1 
3515 345 50 24.1 
2950 ;: 42 26.3 
3 515 ·so 24.1 

8-284 A572 4220 -.C15 . 50 22.0 
4570 o450 65 !1.1 

92 1515 145 !4.1 
8-177 i3 ~ 

!40 .. !B.a 
8-199 ~ 00 o 25.1 
8~200 A51 ~1 2 53 2!! o 28.4 

A51 !8 3-51 345 24.1 
A9' 13 3 51~ -' 920 ~ 24.1-20.4 

, NOTAS: -
a. NOM es Norma Oficial Mexicana 
b. ASTM es Amencan SOCJety for Testing and Materials . 
c. Valor mimmo garantizado del esfuerzo correspondien111! al ~müle inferior de fluencia del matenai 
E = 2. 039x 1 a' Kglcm2 = 200 000 MPa = 29 000 ksi. . . 

GUiA PRAcncA IIACOHAL PARA DISEÑO DE ESlRUC'IUVoS IIIUCIIO 
eHecfcr Soto Roe71guez 
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Tabla. Valores de ~EjF1 para diferentes aceros estructurales 

Tipo de acero Fe y ~EfFr 
NOM' ASTNf KQ/cm• MPa k si (adimensional) 
B-254 A36 2 530 250 36 28.4 
B-99 A529 2 950 290 42 26.3 
B-282 A242 2 950 290 42 26.3 

3 235 320 46 25.1 
3515 345 50 24.1 
2 950 290 42 26.3 
3 515 345 50 24.1 

B-284 A572 4220 415 60 22.0 
4 570 450 65 21.1 

A992 3 515 345 50 24.1 
B-177 A 53 2 460 240 35 28.8 
B-199 A500 3235 320 46 25.1 
B-200 A501 2 530 250 36 28.4 

A588 3 515 345 50 24.1 
A913 3 515-4 920 345-483 50-70 24.1-20.4 

NOTAS: 
a. NOM es Norma Oficial Mexicana 
b. ASTM es American Society for Testing and Materials 
c. Valor mínimo garantizado del esfuerzo correspondiente al límite inferior de fluenc:ia del material. 
E= 2.039x1cf Kglcni = 200 ooo MPa = 29 000 ksi. 

GUIA PRACTICA PARA DISEAO DE ESTRUCTURAS DE A!:ERO 
•Héctor Soto Rdi/rtguez 
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1 FlGURAS llUS TRA TIVAS 

. . 

• 

Trabe 

Columna 
Sistema de contraventeo 

Fig. Alcance de las normas modelo para diseño de estnldl&ras de acero 

En las normas modelo se presentan disposiciones pam diseño y CXJnSaucción de es~cturas de acero 
para edificios urbanos y fabriles · 

El campo de aplicación de las Normas aball:a todas ras esDudlns da acero para edificaciones entre las 
que se encuenlran edificios para habilac:ión y olicimK, sala1es cllt 4 e rá '*' y o1ms lugares de reunión, 
estructuras fabriles, almacenes, supermen:ados. l!uena parta da la CCIISirocciones mencialadas es de 
alguno de los dos tipos siguientes: LI!O o dos rriveles, 1 !!iaidla daros, o de varios pisos, con claros 
reducidos. 

. .. GUIA PRAcnc.u.-••• ,_ DISaio DE ESllliJc:rww¡ DE ACB!O 

-Hector Soto Roonquez 
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Flg. Campo ele ..,lc:ación de '- lfTC.~ 
Estruc1uras de mediana y gnn i1lln. 

RGURAS ILUSTRATIVAS 

GUiA PRAcnCA IIACIDIIAL PARA liS EllO DE ES'I'IIIIClUMS llE ACERO 
-HIK:tor Soto Roaíguez 
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RGURAS ILUSTRATIVAS 

Fig. Estructuras espaciales o tridimensionales para grandes claros. 
Campo de aplcación de las NTC-2002. 

GUIA PRAcncA NAQONAL PARA DISEÑO DE ESTRUc:TlJRAS DE ACERO 
•HilciJf Solo RW!guez 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Fig. Alcance de las nonnas modelo para diseño de estructuras de acero 
Estructura de acero para edificios fabriles 

F~g. Campo de aplicación de las Mil lilaS modelo para diseño de estructuras de acero 
Estructuras especiales (no ordinarias) 

GUiA PRÁCnCA IIACIONAL PARA DISEJiO DE ESTRUC'IIIMS DE ACERO 
eHk'lrr Soto Roctnguez 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Cabezal 

Contraventeo 
de cubierta 

La-~ero 
intermedio 

de m~~-~==~~==~~ 
Conexión 
de marco 

Columna 

Annadura 
de cumbrera 

• 

Armadura 
longitudinal 

Tirantes del muro 
lateral 

Fig. Alcance de las nonnas modelo para diseño de .vucturas de acero 
. Es1ructura de acero para edilic:ios bllrifes 

Las nonnas también se apücan a naves indlstriales, con o tJabes canil para grúas, con áreas grandes 
libres, donde se efec1úan procesos típicos de una linea de producción industrial. 

GUiA PRÁCnCA IIACIOIIAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTUMS DE ACS!O 
•Héctor Soto Rcxr;guez 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Fig. Estructura tubular para edificio de oficinas 

Las normas incluyen modelo disposiciones para el diseño de esllucturas formadas por miembros huecos, 
de sección transversal cuadrada, rectangular o circular; su uso es muy frecuente en nuestro medio, por 
sus propiedades esllucturales convenientes y su aspec1D arquitBcténico. 

En noviembre de 2000, el American lnstitute of steel Consbuc:tial (AISC) editó la primera versión de las 
"Load and Resístance Factor Design Specificatlon frw SIHI Hollow Structul'ill Sections" 
(Especificaciones para Diseño por Factores de Carga y Resiste111:8 de Secciones . de Acero 
Estructurales Huecas) . 

.... -

..!.__ ,. 

n 

1 

1 ·-r· , 

1 1 

Fig. Secciones estructurales huecas (Hollow Structural Sectlons) 

GIJÍA PRÁCnCA NACIONAL PARA DISEÑO DE ESTRUCTUMS DE .-.;am 
oHóci:r SOto Roáiguez 
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Fig. Campo de aplicación de las nonnas modelo para diseño de estructuras de acero 
Estructuras especiales (no ordinarias) 

Para el diseño y construcción de estructuras de acero especiales, o de características pooo comunes, .. 
pueden requerirse reglas o recomendaciones adicionales: 

CC l II 
a) Canales b) Zetas e) Secciones "1" formadas por dos canales 

L .. 
d) Angula 

e) Secc1ones omega 

Fig. Diversos perfiles de lámina delgada formados en frío 

Para el diseño de perfiles de lámina delgada formados en fria, se recomienda las 'Specificatlons for the 
Design of Co/d FomJed Stee/ Structural" del American /ron and Stee/lnstltute (A/ SI) Estos perfiles se 
emplean en estructuras de claros cortos y cargas inferiores a las de estructuras convencionales, y tienen 
un campo de aplicación en diversos proyectos de mgenieriá: estructuras ligeras, puentes peatonales, 
casetas, etc. 

L__ ___ _ 

GUlA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Trabe 

Voga 

Viento 

/ 
Columna 

Sistema de canlr.Mnlllo 

Fig. Requisitos básicos de una construcción 

Toda coostrucción debe contar con una estructura que tenga características adecuadas para asegurar su 
estabi&dad bajo cargas verticales y que le proporcione resistencia y rigidez: suficientes para resistir 
los efectos combinados de las cargas verticales y de las horizontales (sismo o viento) que ac!úen en 
cualquier dirección. 

GUiA PRACTICA NACIONAL PARA llSEíO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
~:or Sorc Hoar:quez 
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(a) 

Marco a 
momento 
espacial 

ar.n:oa 

~~ 
llallt&lto 
,..,lmetJal 

FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Marcos 
con pocas 
crujfas 

~~;~i~~rigfdas 

(b) 

(e) 

Fig. Marco espacial, marco perimetral y un. ..ouctunr c:on poc:as c:rujias 
rígidas. · · 

1 1 1 1 1 1 1 1 1 

IITTT 1 1 1 1 

1 1 1 1 1 1 1 1 í 

a) Arma<ilra b) VIga Va a.-. t:l .......ua cü:til 

F"tg. Marcos 1 momento c:on aw ••a 

GIM PRAcnCA IIACIDM1 PARA liS ENO DE ESTRUCTUJIIAS OUCB!O 
-SolO Rod'l<}U&l 

18 



) 
.. / 

\ 

_) 

FlGURAS lUSTRATIVAS 

I---I---I 

I---I---I---I 

1 1 
I---I-. ---I I 

Planta 

1 1 
1 1 1 
1 1 1 
1 1 1 1 ~ 1 
1 1 1 
1 1 1 
1 1 1 
1 1 1 
1 1 1 
1 1 1 

Fig. Estrvdural ~ 

Estructuras formadas por elementos que no faman marcos pl;nJs. aJanlo ést:ls no pueden considerarse 
paralelos entre sí, cuando los sistemas de piso no tienen suficienta rigidez o resistencia adecuadas, 
cuando zonas importantes de los entrepisos carecen de diaflagmas haizontales, CUélldo la geometría de 
los marcos planos difiere substancialmenla de WIOS a otros, cuando las aluras de las columnas que 
forman parte de un mismo entrepiso sen apreciablemente diferentas, o cuando se presentan 
simultaneamente dos o más de estas condiciales. 

Ejemplos de estructuras irregulares: 

Cines 
Teatros 
Auditorios 
Construcciones industriales 
Edificios modernos 

CIMPRACTlCA M *M I'MA _.,DE ESTRIJCT1IItii,DEACERO 
Mtktor Soto Roanquez 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Varillas contraftambeo 
11 

Largueros 

Armadu[ll de techo ......._ 

\· r. 
'' 

1 1 
O· ¡¡; 

·::>-

~· 
. ! 

Armadura 

de'!Bcho 

Elevación Visla en pl31ta 

A ,..-
Larguero 

Columna Larguero 

(b) Sistema muro 

L 

• • 
1 a 1 Armadura de techo 

Cdumna 

GUIA P!IACTlCA IIAQOMl. 'ARA DISEÑO DE ESlR~ IIE
eMee!Of Soto Roanguez 
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RGURAS ILUSTRATIVAS 

• • !' 1 1 

'-:.. ).g~jeros para tomillos 

T~ 1~========~:!·~=~:~='====~1_.1 · 
· (el 

Fig. Placas en tensión 

Placa 

if¡c = Tamaño nominal de IDmiBos o remaches 
1/JH = Tam<l'lo nominal del agujero=;.+ 1.6 mm 
$ = Tamaño efectivo del agujero 
áA = ·1/1 por agujero 

P'7J. '- PUiauaD:Jia~hembra) 

~ MaBill •••ICMdode la placa 

l. • .1 
lbl 

Fig. Pérdida de rnab!rial por el pw io de agujeros 

- PRACliCA JIAQONAL PARA DISEÑO DE E511!UCIIJRM DE ACERO 
-HecJDt Soto Ftodt:r;~ez 
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Diseño de miembros estructurales de acero conforme AISC-LRFD-2001 

1. Flujo plástico en el área total 
En este modo de falla, se presenta la fluencia del área total. La longitud total del 
miembro fluye y la falla es por deformación excesiva. 

1 . 

t 
1 • ;; ' ' ' 1 / ' / . 1 

-8-G·CD/ 1,1 1/ 1/ /j'/ ~ 
1 1 1 1[--'' ' - 1 

- J / ' 

Fig. Flujo plástico en la sección total 
(Yield of Gross Section) 

2. Fractura en la sección neta 

y~ 
-ó--1~ 

Fig. Fractura en la sección neta 
(Fracture of Net Seccion) 

3. Ruptura por cortante y tensión combinadas 

oHéctor Soto Rodríguez 

Fig. Ruptura por cortante y tensión combinadas 
(Block Shear Rupture) 

-? 
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1 A-36 Fy = 2530 kg/cm2 1 
los 3B11 

D 

1 

A•·<~a·'::::\ 
f>eio/ni · 
)Í< ',:·.<'':·'·.' 
Si![.(t>.·· 
tlt:: ~ .. :::;.:.::: ':. 

11.40:. cm2 \RESISTENCIA A TENSION = 25.96 Ton\ 
9.00. Kg 

10.34. cm4 
5.43: cm3 
0.95' cm 

1 D = 1\ 3.81\\ cm \ 

) 

) 

: EsPecilíCacion'e$, 
·· .. :· .... del o·oF ·· · 

3.1 Miembros en tensión 
3.1.2 Resistencia de diseño 

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total 

(3.1.1) 

FR = 0.90 

R1 = 11.40x2 530x0.90x1 o-3 = 25.96 Ton 

b)Estado límite de fractura en la sección neta 

(3.1.2) 

FR = 0.75 

R1 = 11.40x4.080x0. 75 = 34.9 Ton 

La resistencia de diseño R1 de un elemento en tensión es la 
menor de los valores determinados anteriormente. _______ j 
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/ F, = 2 530 kg/cm2 (250 MPa, 36 ksi) 
k = 1.0, L = 6m L = 9m L =12 m 

RESISTENCIA DE DISEÑO EN TENSION 
BARRAS REDONDAS 

NTC-2003 

-··-----·- -·-·--- --
Designación A r Resistencia de diseño 

D Rt 
os (ton 

mm 1n (cm2) (cm) R"=0.9A,F, R,2=0.75AeFu 
38 1 1 1/2 11 .401 0.953 26.0 34.9 
41.3 1 5/8 13.380 1.033. 30.5 40.9 
44 5 1 3/4 15.518 1.113 35.3 47.5 
47 7 1 7/8 17.813 1.193 40.6 54.5 
50.8 2 20.268 1.270 46.2 62.0 

57.2 2 1/4 25.652 1.430 58.4 78.5 
60.3 2 3/8 28.580 1.508 65.1 87.5 
63.5 2 1/2 31.668 1.588 72.1 96.9 
66.7 2 5/8 34.913 1.668 79.5 106.8 
69.9 2 3/4 38.320 1.748 87.3 117.3 
73.0 2 7/8 41.881 1.825 95.4 128.2 
76.2 3 45.605 1.905 103.8 139.6 
82 5 3 1/4 53.518 2.063 121.9 163.8 

88 9 3 1/2 52069 2.223 118.6 159.3 
95 2 3 3/4 71.253 2.380 162.2 218.0 

1 101.6 4 81 073 2.540 184.6 248.1 

NOTAS 
La esbeltez no Influye en la resistencia de los miembros en tensión por lo que, desde ese punto de vista, no es 
necesario establecer ningún lim1te; si el elemento es una varilla o un cable, puede tener una esbeltez cualquiera. A los 

1 

cables y a las varillas se les suele dar una pretensión para evitar vibraciones y defiexiones excesivas. 

' - --- --- ·------·------ --------------------------------------- ---- -
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1 A-36 Fy = 2530 kg/cm21 

n 
1 ,; 

b;\, j 
. 

X 

Ell 15_20\ EJ 
G:::J 1 1.27\ ~ 

EsPC:cifiCacione.s 
. :. d_el DDF . 

IL 152 • 121 

Atf:iú}; 
f>coci/m• ... 
lx'·;:;••-··_--:: 
S!i''.'Y•f 

R;2:.:· :·7 
J ... 
Ca ·:•-.:•-. 

3_7.00: cm2 
29.20. t:.g 

022.00: cm4 
75.20' cm3 

_· Ú1/ e;,. 
13_6,_0_0, . cm3 

3.00 cm 
20,90 cm4 

352.00. cm6 

!RESISTENCIA A TENSION - 94.25 T onl 

3.1 Miembros en tensión 
3.1.2 Resistencia de diseño 

ANGULO DE LADOS IGUALES APS ó L1 
152x12.7 mm (6x1/2in) 

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total 

(3.1.1) 

FR = 0.90 

Rt = 37.1x2. 530x0.90 = 84.5 Ton 

b)Estado limite de fractura en la sección neta 

Rt = Ae Fu FR .(3.1.2) 

FR = 0.75 

Rt = 37.1x4.080x0.75 = 113.5 Ton 

La resistencia de diseño Rt de un elemento en tensión es la 
menor de los valores determinados anteriormente, Rt = 84.5 
Ton. 

Deberá revisarse que la relación de esbeltez del miembro no 
exceda la indicada en las NTC-RDF-2003. 
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1 Fy = 2 530 kg/cmL (250 MP, 36 ksi) 
k= 1.0, L = 1 m L=2 m L =3 m 

RESISTENCIA DE DISEÑO EN TENSION 
ANGULOS SENCILLOS DE LADOS IGUALES 

NTC- RDF- 2003 

Designación At fz. Resistencia de diseño Relación de esbeltez 
Tamañoxespesor Rt (~L) APS o Ll (Ton) 

mmxmm inxin (cm") (cm) Rt,=0.9AtFy Rt2=0. 7 5AcF u L=1m L =2m L =3m 
76 X 5 3 X 3/16 7.03 1.51 16.0 21 •. 5 .66.2 132.5 198 7 
76 X 6 3 X 1/4 9.29 1.49 21.2 28.4 67.1 134.2 201.3 
76 X 8 3 X 5/16 11.48 1.47 26.1 35.1 68.0 136.1 2041 
76 X 10 3 X 3/8 13.61 1.47 31.0 41.6 68.0 136.1 204.1 
76 X 11 3 X 7/16 15.68 1.47 35.7 48.0 68.0 136.1 204.1 
76 X 13 3 X 1/2 17.74 1.47 40.4 54·.3 - 68.0 136.1 204.1 
76 X 16 3 X 5/8 21.68 1.47 49.4 66.3 68.0 136.1 204.1 

89 X 5 31/2x 3/16 8.36 .1.76 19.0 25.6 56.8 113.6 170.5 
89 X 6 3 1/2 X 1/4 10.90 1.76 24.8 33.4 56.8 113.6 170.5 
89 X 8 31/2x 5/16 13.48 1.75 30.7 41.2 57.1 114.3 171 4 
89 X 10 3 1/2 X 3/8 16.00 1.74 36.4 49.0 57.5 114.9 172.4 
89 X 13 3 1/2 X 1/2 20.97 1.73 47.7 64.2 57.8 115.6 173.4 

102 X 6 4 X 1/4 12.52 2.00 28.5 38.3 50.0 100.0 150.0 
102 X 8 4 X 5/16 15.48 2.00 35.2 47.4 50.0 100.0 150.0 
102 X 10 4 X 3/8 18.45 1.98 42.0 56.5 50.5 101.0 151 5 
102 X 11 4 X 7/16 21.35 1.98 48.6 65.3 50.5 101.0 151 5 
102 X 13 4 X 1/2 24.19 1.98 55.1 74.0 50.5 101.0 151.5 
102x 16 4 X 5/8 29.74 1.98 67.7 91.0 50.5 101.0 151.5 
102 X 19 4 X 3/4 35.10 1.95 79.9 107.4 51.3 102.6 153.8 

127 X 10 5 X 3/8 23.29 2.52 53.0 71.3 39.7 79.4 119 o 
127 X 11 5 X 7/16 26.97 2.52 61.4 82.5 39.7 79.4 119.0 
127x 13 5 X 1/2 30.65 2.49 69.8 93.8 40.2 80.3 120 5 
127 X 16 5 X 5/8 37.81 2.48 86.1 115.7 40.3 80.6 121.0 
127 X 19 5 X 3/4 4477 2.48 101.9 .137.0 40.3 80.6 121.0 

152 X 10 6 X 3/8 28.13 3.05 64.1 86.1 32.8 65.6 98.4 
152 X 11 6 X 7/16 32.65 3.02 74.3 99.9 33.1 66.2 99.3 
152 X 13 6 X 1/2 37.10 2.99 84.5 113.5 33.4 66.9 100.3 
152 X 14 6 X 9/16 41.48 2.99 94.4 126.9 33.4 66.9 100.3 
152 X 16 6 X 5/8 45.87 2.98 104.4 140.4 33.6 67:1 100.7 
152 X 19 6 X 3/4 54.45 2.98 124.0 166.6 33.6 67.1 100.7 
152 X 22 6 X 7/8 62.77 2.97 142.9 192.1 33.7 67.3 101.0 
152 X 25 6 X 1 70.97 2.96 161.6 217.2 33.8 67.6 101.4 

NOTA: 
1 Las dimensiones y propiedades de los perfiles se han tomado del M - IMCA, Tomo l. 
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/ A-36 Fy- 2530 kg/cm2/ 

.·t\<:······. 
d -j;t- e 

-W-··· 

C!:] 1 1 vol EJ 
Ell 0.95/~ 

· E$pecificacione.:s 
. · .·. _: del-DO F. ·:_' · 

/2 L 127 X 9/ 

1\!it<i::d . 
Peii>líii 
J¡¡:::··.::·.,:.:.· 
s~:·:• .. .-.• -.,_; 
tií:<>'': . 
W.'"'"''• ::. i 
Sir'·>-:·. 
sv<.:.;_< 
zxc7·'.-·-· 

.. ... --~-~_.40! cm2 
... _ 36.60 Kg 

1.094.99: cm4 
172.44• cm3 

.. . ..... 4.~6; ~-;,; 
..... 1 :.0.94_.~_9.1 cm4 

172.44' cm3 
4.86; cm 

2riij.j cm3 
Zy?<i ........ 2º7.34: cm3 
J;;"- ·_.:-:,;: 1.541.12' cm4 

/RESISTENCIA A TENSION - 105.65 T onl 

3.1 Miembros en tensión 
3.1.2 Resistencia de diseño 

a) Estado limite de flujo plástico en la sección total 

2 ANGULOS DE LADOS IGUALES APS o L/ EN CAJÓN* 

(3.1.1) 

FR = 0.90 

R1 = 2x23.29x2 530xo:sox1 o·3 = 106.1 Ton 

b)Estado límite de fractura en la sección neta 

Rt = Ae Fu FR (3.1.2) 

FR = 0.75 

R1 = 46.58x4.080x0.75 = 142.5 Ton 

Nomenclatura de perfiles según IMCA y AHMSA. 
Véase página 46 y 47, M-IMCA.VI. 
La resistencia de diseño Rt de un elemento en tensión es la 
menor de los valores determinados anteriormente, R1 = 106.1 
Ton. 
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F1 = 2 530 kg/cm2 (250 MPa, 36 ksi) 
k= 1.0, L = 1.0 m, L = 2.0 m y L = 3.0 m . 

RESISTENCIA DE DISEÑO EN TENSION 
2 ANGULOS DE LADOS IGUALES 

EN CAJON 
NTC-RDF-2002 

Designación At r Resistencia de diseño Relación de esbe~ez 
tamañoxespesor R, ( ~L} 200 Ll (Ton) 

mmxmm lnxin (cm2) (cm) R,-0.9AtFy "Rt2-0.75AeFu L =1m L=2m L=3m 
FllJIO plast1co en la sece~on talal Fracltn e!lla u~ón neta 

102 X 6 4 X 1/4 25.04 5.63 57.0 76.6 24.5 49.0 73.5 
102 X 8 4 X 5/16 30.96 5.51 70.5 94.7 24.5 49.0 73.5 
102 X 10 4 X 3/8 36.9 5.42 84.0 112.9 24.5 49.0 73.5 
102 X 11 4 X 7/16 42.7 5.32 97.2 130.7 24.5 49.0 73.5 
102 X 13 4 X 1/2 48.38 5.23 110.2 148.0 24.5 49.0 73.5 
102 X 16 4 X 5/8 59.48 5.00 135.4 182.0 24.5 49.0 73.5 
102 X 19 4 X 3/4 70.2 4.82 159.8 214.8 24.5 49.0 73.5 

127 X 10 5 X 3/8 46.58 6.89 106.1 142.5 19.7 39.4 59.1 
127 X 11 5 X 7/16 53.94 6.79 122.8 165.1 19.7 39.4 59.1 
127 X 13 5 X 1/2 61.3 6.70 139.6 187.6 19.7 39.4 59.1 
127 X 16 5 X 5/8 75.62 6.46 172.2 231.4 19.7 39.4 59.1 
127 X 19 5 X 3/4 89.54 6.28 203.9 274.0 19.7 39.4 59.1 

152 X 10 6 X 3/8 56.26 8.37 128.1 172.2 16.4 32.9 49.3 
152 X 11 6 X 7/16 65.3 8.26 148.7 199.8 16.4 32.9 49.3 
152 X 13 6 X 1/2 74.2 8.17 169.0 227.1 16.4 32.9 49.3 
152 X 14 6 X 9/16 82.96 8.04 188.9 253.9 16.4 32.9 49.3 
152 X 16 6 X 5/8 91.74 7 95 208.9 280.7 16.4 32.9 49.3 
152 X 19 6 X 3/4 108.9 7.71 248.0 333.2 16.4 32.9 49.3 
152 X 22 6 X 7/8 125.54 7.53 285.9 384.2 16.4 32.9 49.3 
152 X 25 6 X 1 141.94 7.35 323.2 434.3 16.4 32.9 49.3 

NOTAS: 
La resistencia de diseño R, de un miembro en tensión es el menor de los valores correspondientes a los estados limite 
de flujo plástico en la sección total y de fractura en el área neta. 

La relación de esbeltez Urde miembros en tensión se determina con su longitud libre L. En las NTC-2002 se indica que 
la relación de esbeltez Urde miembros en tensión puede tener cualquier valor, pero conviene que no exceda de 240 en 
miembros principales ni de 300 en contraventeos y otros miembros secundarios, especialmente cuando estén sometidos 
a cargas que puedan ocasionar vibraciones. 
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Designación A, 
tamañoxespesor 

Ll 

mmxmm lnxin (cm2) 

102 X 6 4 X 1/4 25 04 
102 X 8 4 X 5/16 30.96 
102 X 10 4 X 3/8 36.9 
102 X 11 4 X 7/16 42.7 
102 X 13 4 X 1/2 48.38 
102 X 16 4 X 5/8 59.48 
102 X 19 4 X 3/4 70.2 

127 X 10 5 X 3/8 46.58 
127 X 11 5 X 7/16 53.94 
127 X 13 5 X 1/2 61 3 
127 X 16 5 X 5/8 75.62 
127 X 19 5 X 3/4 89.54 

152 X 10 6 X 3/8 56.26 
152 X 11 6 X 7/16 65.3 
152 X 13 6 X 1/2 74.2 
152 X 14 6 X 9/16 82 96 
152 X 16 6 X 5/8 91.74 
152 X 19 6 X 3/4 108.9 
152 X 22 6 X '7/8 125.54 
152 X 25 6 X 1 141.94 

NOTAS: 

._, ..... 

r 

(cm) 

5.63 
5.51 
5.42 
5.32 
5.23 
5.00 
4.82 

6.89 
6.79 
6.70 
6.46 
6.28 

8.37 
8.26 
8 17 
8 04 
7.95 
7.71 
7 53 
7 35 

1 

1 

1 

1 

---------- ------
1 F,_= 2 530_kg/cm' (?.5~ MPa. 36 k_si) 

--¡ 

ll_- 1 .0, L- ~~()_IT2,_ l_: 2.0 m XL- 3.0 m 

RESISTENCIA DE DISEÑO EN TENSION ~ 
1 

2 ANGULOS DE LADOS IGUALES 
EN CAJON 

NTC-RDF-2002 ! 
' 

-
Resistencia de di seña 1 Relación de esbeltez 1 

1 (KI) · i 
1 -;~ < 200 _ _j Rl 

(Ton) 

R"=0.9A,F1 i R12 
Fh,o plut•eo t"' ka ueaón to•~l 

~~.:.:::~::, l L =~- L = 2m 1 L =3m 1 i ~ .... ~,·~ 
57.0 r 

70.5 
84.0 
97.2 

110.2 
135.4 

1 
159.8 

1 --
106.1 
122.8 
139.6 
172.2 
203 9 ' 

! 

! 
128.1 
148.7 
169.0 
188.9 
208.9 ' ; 
248.0 
285 9 
323.2 i 

--76-:6--- , 24.5 4·9-:o-

1 

73_5 __ _ 

94.7 24.5 49.0 73.5 
112.9 24.5 49.0 1 73.5 
130.7 24.5 49.0 1' 73.5 
148.0 24.5 49 o 73.5 
182.0 24.5 49.0 73.5 
214 8 24.5 49.0 73.5 

142.5 
165.1 
187.6 
231 ,d 

274 o 

172.2 
199.8 
227.1 
253.9 
280 7 

19.7 
19.7 
19.7 
19 7 
19.7 

16.4 
16.4 
16.4 
16.4 

' 16.4 

39 4 
39.4 
39 4 
39.4 
39 4 

32 9 
32.9 : 

32.9 1 

32.9 ! 

59 1 
59 1 

59 1 
59 1 
59 1 

49.3 
49.3 
49.3 
49 3 

32.9 i 49.3 : 
333.2 1 16.4 32.9 1 49.3 : 
3842 164 329 ¡ 403 1 

4_3_4_3 __ ~-~-6 4 __ .__c:.:32:::_o;:_ _ _;_1_4~ 

La resistencia de diseño R1 de un miembro en tensión es el menor de los val ores correspondientes a los estados l1mite 1 

, de flu¡o plast1co en la sece1on total y de fractura en el area neta. 
! 1 

1 

La relación de esbeltez Urde miembros en tensión se determina con su longitud libre L. En las NTC-2002 se indica que 1 

la relación de esbeltez Urde miembros en tensión puede tener cualquier valor, pero conviene que no exceda de 240 en 
miembros principales ni de 300 en contraventeos y otros miembros secundarios, ·especialmente cuando estén sometidos 1 

a car as ue uedan ocasionar vibraciones. __j 
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1 A-36 Fy ~ 2530 kg/cm2 1 

IBI 4.901 E] 

~1 0.871 ~ 

EJI 15.201~ 

1 ea~ 11 0.511~ 

ICE 150 X 121 

3.1 Miembros en tensión 
3.1.2 Resistencia de diseño 

CANAL CPS o CE 152x12.20(6x8.20)* 

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total 

(3.1.1) 

FR = 0.90 

R1 = 15.50x2 530x0.90x10-3 = 35.3 Ton 

b)Estado límite de fractura en la sección neta 

Rt=AeFuFR (3.1.2) 

FR = 0.75 

Rt = 15.50x4.080x0.75 = 47.4 Ton 

*Designación de perfiles según IMCA. Véase página 52, M
IMCA-VI. 
La resistencia de diseño R1 de un elemento en tensión es la 
menor de los valores determinados anteriormente, Rt = 35."" 
Ton. 
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Fy = 2 530 kg/cm2 (250 Mpa, 36 ksi) 

fu = 4 080 kg/cm2 (400 Mpa, 58 ksi) 

L=300cm Kx =Kv= 1.0 

' RESISTENCIA DE DISEÑO A TENSION 
DE CANALES 
NTC-RDF-2003 

Designación 
A -

d x peso Rt1 Rt2 

CPS, CE oC 

mm X kq/m in X lb!ft (cm2
) (Ton) (Ton) 

76 X 6.1 3 X 4.1 7.68 17.49 23.50 
76 X 7.44 3 X 5 9.42 21.45 28.83 
76 X .8.93 3 X 6 11.29 25.71 34.55 

102 X 8.04 4 X 5.4 10.06 22.91 30 78 
102 X 10.79 4 X 7.25 13.68 31.15 41 86 

127 X 9.97 5 X 6.7 12.58 28.64 38.49 
127 X 13.39 5 X 9 16.97 38.64 51.93 

152 X 12.2 6 X 8.2 15.42 35.11 47.19 

152 X 15.63 6 X 10.5 19.81 45.11 60 62 
152 X 19.35 6 X 13 24.58 55.97 75.21 

152 X 23 07 6 X 15 5 29 42 66 99 90.03 

178 X 14.58 7 X 9.8 18.39 41.87 56.27 

178 X 18.23 7 X 12.25 2310 52.60 70.69 

178 X 21 95 7 X 14 75 27.87 63.46 85.28 

203 X 17.11 8 X 11.5 21.68 49.37 66.34 

203 X 20 46 8 X 13.75 25.94 59.07 79.38 

203 X 27.9 8 X 18.75 35.42 80.65 108.39 

203 X 31.62 8 X 21.25 40 32 91.81 123.38 

229 X 19.8 9 X 13 4 25.30 57 61 77 42 

229 X 22.1 9 X 15 28.20 64.21 86.29 

229 X 29.3 9 X 20 37.30 84.93 114.14 

254 X 22.76 10 X 15.3 28.97 65 96 88.65 

254 X 29.76 10 X 20 37.94 86.39 116.10 

254 X 37.2 10 X 25 47.42 107.98 145 11 

254 X 44.64 10 X 30 56.90 129.56 174.11 

305 X 30.8 12 X 20.7 39.29 89 46 120.23 

305 X 37.2 12 X 25 47.42 107.98 145.11 

305 X 44 64 12 X 30 56.90 129.56 174.11 

381 X 50.3 15 X 33.9 64.00 145.73 195.84 

381 X 59.1 15 X 40 75.30 171.46 230.42 

381 X 73.6 15 X 50 93.70 213.35 286.72 
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Fy = 2 530 kg/cm2 (250 MPa, 36 Ksi) 
k= 1.0, L = 1.0 m L = 2:0 m L = 3.0 m 

RESISTENCIA DE DISEÑO EN TENSION 
SECCIONES Te 

NTC-RDF-2003 

Designación A, ry Resistencia de diseño Relación de esbe~ez 
dxpeso (~L} 300 TR 

mmxmm inxin (cm2) (cm) R11=D 9A,F, Rt2=0.75A,F, L -1m L=2 m L=3m 
127 X 9.0 5.0 X 6 11.4 1.99 26.0 . 34.9 50.3 100.5 150.8 
127 X 11.2 5.0 X 7.5 14.3 2.06 32.6 43.8 48.5 97.1 145.6 
127 X 12.7 5.0 X 8.5 16.1 2.14 36.7 49.3 46.7 93.5 140.2 
127 X 14.2 5.0 X 9.5 18.1 2.22 41.2 55.4 45.0 90.1 135.1 

127 X 16.4 5.0 X 11 20.9 3.36 47.6 64.0 29.8 59.5 89.3 
127 X 19.3 5.0 X 13 24.6 3.45 56.0 75.3 29.0 58.0 87.0 
127 X 22.5 5.0 X 15 28.5 3.49 64.9 87.2 28.7 57.3 86.0 

127 X 24.6 5.0 X 16.5 31.3 3.20 71.3 95.8 31.3 62.5 93.8 
127 X 29.0 5.0 X 19.5 37.0 3.15 84.2 113.2 31.7 63.5 95.2 
127 X 33.6 5.0 X 22.5 42.8 3.15 97.5 131.0 31.7 63.5 95.2 

127 X 36.5 5.0 X 24.5 46.5 2.99 105.9 142.3 33.4 66.9 100.3 
127 X 40.0 5.0 X 27 51.0 3.01 116.1 156.1 33.2 66.4 99.7 
127 X 44.7 5.0 X 30 56.9 3.06 129.6 174.1 32.7 65.4 98.0 
127 X 50.6 5.0 X 34 64.5 3.10 146.9 197.4 32.3 64.5 96.8 
127 X 57.2 5.0 X 38.5 72.9 3.15 166.0 223.1 31.7 63.5 95 2 
127 X 65.3 5.0 X 44 83.2 3.22 189.4 254.6' 31 1 62.1 93.2 
127 X 74.4 5.0 X 50 94.8 3.28 215.9 .290.1 30.5 61.0 91.5 
127 X 83.6 5.0 X 56 106.5 3.35 242.5 325.9 29.9 59.7 89.6 

NOTA: 
rmln= ry 
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f A-36 Fy = 2530 kg/cm2 f 

~[ 6.40[§] 

1 e = 1 [ 0.48[ ~ 

1 d = 1[ '---_&_. 4_,0[ ~ 

) 

EspeCificBcione$ · 
del DOF 

fOR 64 K 64 X 4f 

Ai~t<i.::> 
f>~oolnt. ·· · · · 
lii':'i:/t.:·:· 
Sil<~?--:• 
})f(i'9;i).i . 

'ly'{,/( .. 
Sy:·:··----. 
ry: : . : .. 
z ....... -.--
Zy.-: _----,: 
L. 

10,80' cm2 
__ -~ji(f:9 

61.10: cm4 
i ii}ii! ;,-~3 ....... .; ...... . 

_2.38: cm 
61.10' cm4 

····· ''iúo cm3 

2.30 cm 
23.40· cm3 
zi.4o ~m3 

1 02.00· crn4 

fRESISTENCIA A TENSION = 24.59 T onf 

3.1 Miembros en tensión 
3.1.2 Resistencia de diseño 

TUBO CUADRADO OR* 
64x4.8(2.5x0.188 in) 

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total 

(3.1.1) 

FR = 0.90 

Rt = 10.80x2.53x0.90 = 24.6 Ton 

b)Estado limite de fractura en la sección neta 

FR = 0.75 

R1 = 10.80x4.0Bx0.75 = 33.0 Ton 

*Nomenclatura según IMCA. Véanse páginas 104 y 105, M
IMCA-VI. 
La resistencia de diseño R1 de un elemento en ·tensión es la 
menor de los valores determinados anteriormente (R1 = 24.6 
Ton). 
Estos tubos se producen con acero de alta resistencia ( Fy > 2 
530 Kg/cm\ 
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Fy = 2 530 kglcm2 (250 MPa, 36 Ksi) 
k= 1.0, L =·1.0, L = 2.0 m L = 3.0 m 

.RESISTENCIA DE DISEÑO EN TENSION 
TUBOS CUADRADOS 

Designación At r Resistencia de diseño Relación de esbe~ez 
Tamañoxespesor R, ( ~L) OR (Ton) 

mmxmm inxm (cm2) (cm) Rt1=0.9AtF1 Rt2=0.75AeFo L =1m L =2m L=3m 
25 X 2.4 1.0 X 0.10 2.07 0.92 4.7 6.3 10B.7 217.4 326.1 
25 X 3.7 1.0 X 0.147 2.6B O.B7 6.1 B.2 114.9 229.9 344.B 

3B X 2B 1.5 X 0.11 o 3.74 1.42 B.5 11.4 70.4 140.B 211.3 
38 X 3.2 1.5 X 0.125 4.17 1.40 9.5 12.B 71.4 142.9 214.3 

51 X 2.B 2.0 X 0.110 5.11 1.93 11.6 15.6 51.B 103.6 155 4 
51 X 3.2 2.0 X 0.125 5.79 1.92 13.2 17.7 52.1 104.2 156.3 
51 X 4.0 2:0 X 0.156 6.97 1.BB 15.9 21.3 53.2 106.4 159.6 
51 X 4.B 2.0 X 0.1BB B.19 1.B4 1B.6 25.1 54.3 10B.7 163.0 
51 X 6.4 2.0 X 0.250 10.26 1.76 23.4 31.4 56.8 113.6 170.5 

64 X 3.2 2.5 X 0.125 7.40 2.44 16.8 22.6 41.0 82.0 123.0 
64 X 3.6 2.5 X 0.141 8.26 2 42 1B.8 25.3 41.3 82.6 124.C 
64 X 4.B 2.5 X 0.18B 10.5B 2.36 24.1 32.4 42.4 B4.7 127.1 
64 X 6.4 2.5 X 0.250 13.48 2.28 30.7 41.2 43.9 87.7 131.6 

' 
76 X 3.2 3.0 X 0.125 9.01 2.95 20.5 27.6 33.9 67.8 101.7 
76 X 4.B 3.0 X 0.1B8 13.00 2.90 29.6 39.8 34.5 69.0 103.4 
76 X 6.4 3.0 X 0.250 16.71 2.79 38.0 51.1 35.8 71.7 107.5 
76 X B.O 3.0 X 0.313 20.10 2.72 45.B 61.5 36.8 73.5 110.3 

89 X 3.2 3.5 X 0.125 10 62 3.47 24.2 32.5 28.8 57.6 86.5 
89 X 4.0 3.5 X 0.156 13.00 3.45 29.6 39.B 29.0 5B.O 87.0 
89 X 4.B 3.5 X 0.1BB 15.40 3.40 35.1 47.1 29.4 5B.B B8.2 
B9 X 6.4 3.5 X 0.250 19.90 3.33 45.3 60.9 30.0 60.1 90.1 
89 X 7.9 3.5 X 0.313 24.06 3.25 54.B 73.6 30.B 61.5 92.3 

102 X 4.B 4.0 X 0.1BB 17.B7 3.91 40.7 54.7 25.6 51.2 76.7 
102 X 6.4 4.0 X 0.250 23.16 3.84 52.7 70.9 26.0 52.1 7B.r 
102 X B.O 4.0 X 0.313 2B.13 3.76 64.1 86.1 26.6 53.2 79.8 
102 X 95 4.0 X 0.375 32.77 3.68 74.6 100.3 27 2 54.3 B1.5 
102 X 12.7 4.0 X 0.500 41.03 3.53 93.4 125.6 28.3 56.7 85.0 

127 X 4.B 5.0 X 0.188 22.71 4.95 51.7 69.5 20.2 40.4 60.6 
127 X 6.4 5.0 X 0.250 29.61 4.88 67.4 90.6 20.5 41.0 61.5 
127 X B.O 5.0 X 0.313 36.19 4.BO 82.4 110.7 20.8 41.7 62.5 
127 X 9.5 5.0 X 0.375 42.45 4.72 96.7 129.9 21.2 42.4 63.6 
127 X 12.7 5.0 X 0.500 53.94 4.57 122.8 165.1 21.9 43.B 65.E:. 

NOTAS: 

34 
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1 A-36 Fy ~ 2530 kg/cm2 / fí/lliA DE 3 PLACAS SOLDADAS/ 

B 1 •o.so¡ ~ r--'========~----------------, 
1 ep~ /¡'-_1.;__.5_,9\ §] 

Id= 11 114.98\§J 

1 ea= \1 0.79\ §] 

3.1 Miembros en tensión 
3.1.2 Resistencia de diseño 

PEFIL IS* 
406x16/1118x8 o 16x0.625/44x0.312 

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total 

(3.1.1) 

FR = 0.90 

Rt = 217.43x2.53x0.90 = 495.1 Ton 

b)Estado límite de fractura en la sección neta 

Rt=AeFuFR (3.1.2) 

FR = 0.75 

Rt = 217.43x4.08x0.75 = 665.3 Ton 

*Designación de perfiles de acuerdo con IMCA, Pág. 88, V-1. 

Las propiedades de diseño tabuladas en el M-IMCA difieren 
muy poco respecto a las calculadas por el programa Acero
Fácil. 

La resistencia de diseño Rt de un elemento en tensión es la 
menor de los valores determinados anteriormente (R1 = 495.1 
Ton). 



Fy = 2 530 kg/cm2 (250 Mpa, 36 ksi) 
1 

Fu = 4 080 kg/cm2 (400 Mpa, 58 ksi) 

RESISTENCIA A TENSION 
DE TRES PLACAS SOLDADAS 

NTC~RDF-2003 

Designación 
bt X\¡ A · Rt1 Rt2 

h X lw 

mm X mm in X 1n (cm2) (Ton) 
1 

(Ton) 
in 

.. 
mm X mm X 1n 
406 X 16 16 X 0.625 
1118 X 8 44 X 0.312 218.1 o 496.61 667.39 

406 X 19 16 X 0.750 
1118 X 8 44 X 0.312 243.90 555.36 746.33 

406 X 22 16 X 0.875 

1118 X 8 44 X 0.312 269 70 614.11 825.28 

406 X 25 16 X 1 000 
1118 X 8 44 X 0.312 295.50 672 85 904 23 

406 X 32 16 X 1.250 
1118 X 8 44 X 0.312 347 10 790 35 1062.13 

406 X 38 16 X 1.500 
1118 X 8 44 X o 312 398 70 907 84 1220.02 

406 X 44 16 X 1.750 -

1118 X 8 44 X 0.312 450.30 1025 33 1377.92 

406 X 16 16 X 0.625 

1219 X 10 48 X o 375 245.20 558.32 750.31 

406 X 19 16 X 0.750 

1219 X 10 48 X 0.375 271 00 617.07 829.26 

406 X 22 16 X 0.875 
1219 X 10 48 X 0 375 296.80 675.81 908.21 

406 X 25 16 X 1.000 
1219 X 10 48 X 0.375 322 60 734.56 987 16 

406 X 32 16 X 1.250 

1219 X 10 48 X 0.375 374.20 852.05 1145.05 

406 X 38 16 X 1.500 

1219 X 10 48 X 0.375 425.80 969.55 1302.95 

406 X 44 16 X 1750 
1219 X 10 48 X 0.375 477 40 1087.04 1460.84 

36 



1 A-36 Fy- 2530 kg/cm2 1 

¡__b ••.. ~ 
. ::,~ . l 

·.•·; d 

~·j 

81 10.0018 

~1 15.201§] 

EJI l.noi§J 

Especificaciories 
del DDF· 

\2CE150 X 121 

Ate<~•····· 
Poso/m 
hi' :: .... ·. 
s·~.-·::. ·. ,.· 

·:¡·'•':'···-···· 
ly·';;·_·_.·:·:-·,_· 
sy·.-····· .. 
ry>' . .-. 
J 
Ca .· 

_31.oo: 
24.40 

1.090.00 
143.40: 

5.93 .. 
158.04 

29.27 
2,26. 
6,66 

2.540 

cm2 
Kg 

\RESISTENCIA· A TENSION - 70,59 Ton\ 

cm-4 
cm3 
cm 
cm-4 
cm3 
cm 
cm-4 
cm6 

3.1 Miembros en tensión . 
3.1.2 Resistencia de diseño 

2 CANALES EN ESPALDA CPS o CE 
152x12.2(6x8.20) 

a) Estado limite de flujo plástico en la sección total 

(3.1.1) 

R1 = 31.0x2.53x0.90 = 70.6 Ton 

b)Estado limite de fractura en la sección neta 

Rt=AeFuFR (3.1.2) 

FR = 0.75 

Rt = 31.0x4.08x0.75 = 94.9 Ton 

La resistencia de diseño R1 de un elemento en tensión es la 
menor de los valores determinados anteriormente (R1 = 70.6 
Ton). 
La separación de las canales NO afecta la resistencia de 
diseño. 
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1 

Fy = 2 530 kg/cm2 (250 Mpa. 36 ksi) 

Fu = 4 080 kq/cm2 (400 Mpa, 58 ksi) 

RESISTENCIA DE DISEÑO A TENSION 
DE CANALES EN ESPALDA 

NTC-RDF-2003 

Designación 
d x peso A Rt1 Rtz 

CPS, CE oC 
mm X kg/m in X lb/ft (cm2

) (Ton) 1 (Ton) 
76 X 6.1 3 X 4.1 15.36 34.97 47.00 
76 X 7.44 3 X 5 18.84 42.90 57 65 
76 X 8.93 3 X 6 22.58 51.41 69.09 

102 X 8.04 4 X 5.4 20.12 45.81 61.57 
102 X 10.79 4 X 7.25 27.36 62 30 83.72 

127 X 9 97 5 X 67 25.16 57.29 76 99 
127 X 13.39 5 X 9 33.94 77.28 103 86 

152 X 12.2 6 X 8.2 30.84 70.22 94.37 
152 X 15.63 6 X 10.5 39.62 90.21 121 24 
152 X 19.35 6 X 13 ,49.16 111.94 150.43 

152 X 23.07 6 X 15.5 58.84 133.98 180.05 

178 X 14.58 7 X 9.8 36.78 83.75 112 55 

178 X 18.23 7 X 12.25 46.20 105.20 141.37 

178 X 21.95 7 X 14 75 55.74 126 92 170.56 

203 X 17 11 8 X 11 5 43.36 98 73 132.68 

203 X 20.46 8 X 13 75 51.88 118:13 158.75 

203 X 27 9 8 X 18.75 70.84 161.30 216 77 

203 X 31.62 8 X 21 25 30.64 183.62 246.76 

229 X 19.8 9 X 13.4 50.60 115.22 154.84 

229 X 22.1 9 X 15 56.40 128.42 172 58 

229 X 29 3 9 X 20 74.60 169.86 228.28 

254 X 22.76 10 X 15.3 57.94 131.93 177 30 

254 X 29.76 10 X 20 75.88 172.78 232.19 

254 X 37.2 10 X 25 94.84 215.95 290.21 

254 X 44.64 10 X 30 113.80 259.12 348.23 

305 X 30 8 12 X 20.7 78.58 178.93 240.45 
305 X 37.2 12 X 25 94.84 215.95 290.21 

305 X 44.64 12 X 30 113.80 259 12 348.23 

381 X 50.3 15 X 33.9 128.00 291.46 391.68 
381 X 59.1 15 X 40 150 60 342.92 460.84 
381 X 73.6 15 X 50 187 40 426.71 573 44 
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1 A-36 Fy- 2530 kg/cm2 1 

~- b --rr-.-::. . : . . ' 
. :·. ·: 

:_ . d 

u . 

.. 
.. 

1 b = 11 9_801 [§] 

1 cp= 11 0_871 §:] 

1 d = 11 15.201 §:] 

1 ca= 11 lU~il §:] 

E$f)ecificacione.s' 
.· del DDF 

)2 CE 150 x 12) 

AlOaJ.~~::&¡ 

Pé~o/m· 
IK .•. ;; .. 
SK··.:· .. . 
tic:·. ".', ..... . 

1y .: :.:·: .. 
s¡. . : •. 
Jy.-._:._<-·· 
ZK::·---
Zv' :-<'. 
j 

31.00-
24.40! 

1_090.00: 
143.40' 

5.93; 
459.3_6 

93,75 
3,85: .. 

168.38; 
109.56: 
897.75• 

cm2 
__ K_g 

)RESISTENCIA A TENSION • 70.59 Ton) 

cm4 
cm3 
cm 
cm4 
cm3 
cm 
cm3 
cm3 
cm4 

3.1 Miembros en tensión 
3.1.2 Resistencia de diseño 

2 CANALES EN CAJÓN CPS o CE 
152x12.2(6x8.20) 

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total 

(3.1.1) 

Rt = 31.0x2.53x0.90 = 70.6 Ton 

b)Estado límite de fractura en la sección neta 

(3.1.2) 

FR = 0.75 

Rt = 31.0x4.08x0.75 = 94.9 Ton 

La resistencia de diseño Rt de un elemento en tensión es la 
menor de los valores determinados anteriormente (R1 = 70.6 
Ton). 
La resistencia de diseño de las dos canales en cajón es la 
mima que la de dos canales en espalda. 
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Fy = 2 530 kg/cm2 (250 Mpa, 36 ksi) 

Fu = 4 080 kQ/cm2 (400 Mpa, 58 ksi) 

RESISTENCIA DE DISEÑO A TENSION 
DE CANALES EN CAJON 

NTC-RDF-2003 

Designación 
d x peso A R,, R,2 

CPS, CE oC 
mm X kg/m in X lb/ft (cm2) (Ton) 

1 
(Ton) 

76 X 6.1 3 X 4 1 15.36 34 97 47.00 

76 X 7 44 3 X 5 18.84 42 90 57 65 

76 X 8 93 3 X 6 22.58 51.41 69 09 

102 X 8 04 4 X 5.4 20.12 45.81 61.57 

102 X 10 79 4 X 7.25 27.36 62.30 83.72 

127 X 9 97 5 X 6.7 25.16 57.29 76 99 
127 X 13 39 5 X 9 33.94 77.28 103.86 

152 X 12.2 6 X 8.2 '30.84 70.22 94.37 

152 X 15.63 6 X 10 5 39.62 90.21 121.24 

152 X 19 35 6 X 13 49 16 111 94 150 43 

152 X 23.07 6 X 15.5 58.84 133.98 180.05 

178 X 14.58 7 X 9.8 36 78 83.75 112.55 

178 X 18.23 7 X 12 25 46.20 105.20 141.37 

178 X 21 95 7 X 14.75 55 74 126 92 170 56 

203 X 17.11 8 X 11.5 43.36 98 73 132.68 

203 X 20.46 8 X 13 75 51 88 118.13 158.75 

203 X 27 9 8 X 18 75 70.84 161 30 216 77 

203 X 31 62 8 X 21.25 80 64 183.62 246 76 

229 X 19.8 9 X 13.4 50.60 115.22 154.84 

229 X 22 1 9 X 15 5640 128.42 172.58 

229 X 29.3 9 X 20 74.60 169.86 228.28 

254 X 22.76 10 X 15.3 57.94 131.93 177 30 

254 X 29.76 10 X 20 75.88 172.78 232.19 

254 X 37.2 10 X 25 94 84 215.95 290 21 

254 X 44.64 10 X 30 113.80 259.12 348.23 

305 X 30 8 12 X 20.7 78.58 178.93 240.45 

305 X 37 2 12 X 25 94.84 215.95 290.21 

305 X 44 64 12 X 30 113.80 259.12 348.23 

381 X 50.3 15 X 33.9 128.00 291.46 391 68 

381 X 59.1 15 X 40 150.60 342.92 46084 

381 X 73.6 15 X 50 187.40 426.71 573.44 
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1 A-36 Fy = 2530 kg/cm2 1 

~b~e 
d __ -·_ -·---

1 4 
a 

Bl 23.zo1a 

1 e= 1 Ll _o_.6____J41 ~ 

~~ i_l;ol~ 

B IL_B_:_,Il____JOI ~ 

E.specificaciOne~ 
dei[)DF: 

In 76 " 61 

Atéi),~_jk 

f'eoo/m- · 
hi .. ;:.•·---·
s~--->\":'-
ll(·.-:._:,, ___ _ 

iy--•,.--::¡:.-
Sy·:;:·:: ·: 

1.1':::.: .. ::::·::.: 
J; :.~::i;·.!"~~i.}. 
ca·._:--··-.;-• 

18.64• cm2 
--_-_ 1úiJ; K:!! 
103,40: cm4 

18,94: cm3 
2,36 cm 

806.12" cm4 
69,49· cm3 

6,58: cm 
2,66- cm4 

11_24: cm6 

!RESISTENCIA A TENSION ~ 42,44 Tonl 

3.1 Miembros en tensión 
3.1.2 Resistencia de diseño 

2 ANGULOS DE LADOS IGUALES EN ESPALDA APS o Ll* 
76x6.4(3x1/4 in) 

a) Estado límite de flujo plástico en la sección total 

(3.1.1) 

FR = 0.90 

R, = 18.64x2.53x0.90 = 42.44 Ton 

b)Estado límite de fractura en la sección neta 

(3.1.2) 

FR = 0.75 

R1 = 18.64x4.08x0.75 = 57.04 Ton 

*Nomenclatura según IMCA. Véanse páginas 46 y 47, M-IMCA
VI. 
La resistencia de diseño R1 de un elemento en tensión es la 
menor de los valores determinados anteriormente (R1 = 42.44 
Ton). 
La separación de las canales NO afecta la resistencia de 
diseño. 
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AGURAS ILUSTRA.TIVAS 

7\1\z~ 
t t 

-- = Compre5ión 
_...;,__ a T enSicin 

----- Sinca-ga 

{f) Armadura 

" 

'1 
-a 

: ' 

' : 
;:>:'>: .... ,'?: .... ?.i;>: .... - - --4-

(g) Torre 
(h) Marco 

~"-~ 
/ '-....1, ' 

Idealmente, la COI!pasür saial 
en todas las seccionas la u-a salas 

Q)Aral 

Fig. Diversos nMmbros • -• · -,. 

GUIA PRACTICA MaOIIAL PARA DISEÑO DE ESlliUCTURAS DE ACERO 
~IOf Soto Roanguez 
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1 RGURAS ILUSTRATIVAS 

o 'L o _ _J ,-
(o) (b) (e) (d) (e} (f) 

I r II 
(g} (h} 

{;) 

[] o 
{j) (k) 

En la figura se muestra una gran vlliedad da • ' b estructurales que se utilizan frecuentemente 
como coklmnas. No IDdas tienen caaderístil:2 fílwaRilles, pero tienen alguna otra que las hace 
convenientes para usos especificas . 

La secciones eslruc1urales huecas (\lbos circular-, " •a•s a ieclaugular- • -~ usan con mucha 
frecuencia en la iE11lafidad, por sus propiedades !J80111Í*ic& t&amles y su as~ ~~:o arquitectónico; su 
inconveniente son las conexiones con eii9Sto de la educb.n. 

La sección que se usa con mayor frecuencia en armadwas de ~ • la fonnada por dos ángukls de 
lados iguales en espalda, esta sección es particulamwlaa iLOLflCÍhliCa cuande se utiüan placas de 
conexión sencillas. 

Ocasionalmente se usan secciones fcmalas por dos ca ' ..-e¡eWa; Sil d ualtija es que tienen,., 
radio de giro pequaio ahldedor del eje Y-Y • Una • • ;·. bciidlr Jlll! diD ca 1 s en cajón ca'lstituye 
una elección conveniente, debido a ~e tenen caa:l&iis6:a !fSUiiitiillim IIM:nbles Uededor de sus 
dos ejes principales y centroidales, igual que la sección • Qj{it hethc:xa =-o placas soldadas. 

F'~g. Secciones típicas ulllzadas como • 1 os .. compresión. 

QJIA P!IÁCTICA NACIONAL PARA OISElÓO Dt: ESlRUCTUIIAS 1 
et1eerot' Soto Roanquez 
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1 F.= 2 530 Kg!cm2 (36 ksi o 250 MPa) 

Valores del parámetro de esbeltez de columnas A. 
Acero NOM-B-254 (ASTM A36) 

KVr A. KVr A KVr A KVr A KVr A KVr A 
1 0.01 35 0.39 69 0.77 103 1.15 136 1.52 169 1.89 
2 0.02 36 0.40 70 0.78 104 1.16 137 1.53 170 1.90 
3 0.03 37 0.41 71 0.80 105 1.18 138 1.55 171 1.92 
4 0.04 38 0.43 72 0.81 106 1.19 139 1.56 172 1.93 
5 0.06 39 0.44 73 0.82 1.07 1.20 140 1.57 173 1.94 
6 0.07 40 0.45 74 0.83 108 1.21 

141 1.58 174 1.95 
7 0.08 41 0.46 75 0.84 109 1.22 

142 1.59 175 1.96 
8 0.09 42 0.47 76 0.85 110 1.23 

143 1.60 1.97 
9 0.10 43 0.48 1.24 

176 
77 0.86 111 

1.61 
10 0.11 44 0.49 

144 177 1.98 
78 0.87 112 1.25 

11 0.12 45 0.50 145 1.62 178 1.99 
79 0.88 113 1.27 146 1.84 

12 0.13 46 0.52 80 0.90 114 1.28 179 2.00 

13 0.15 47 0.53 147 1.65 180 2.02 81 0.91 115 1.29 148 1.66 
14 0.16 48 0.54 82 0.92 116 1.30 181 2.03 

149 1.67 
15 0.17 49 0.55 83 0.93 117 1.31 182 2.04 
16 0.18 50 0.56 150 1.68 

183 2.05 84 0.94 118 1.32 151 1.69 
17 0.19 51 0.57 

85 0.95 119 1.33 152 1.70 
184 2.06 

52 0.58 18 0.20 86 0.96 120 1.34 153 1.71 185 2.07 
19 0.21 53 0.59 

87 0.97 186 2.08 121 1.36 154 1.72 
20 0.22 54 0.60 

88 0.99 122 1.37 155 1.74 187 2.09 
21 0.24 55 0.62 

89 1 00 123 1.38 156 1.75 188 2.11 
22 0.25 56 0.63 

57 0.84 
90 1.01 124 1.39 157 1.76 189 2.12 

23 0.26 91 1.02 125 1.40 158 1.77 190 2.13 
24 0.27 58 0.65 

92 1.03 
59 0.66 126 1 41 159 1.78 191 2.14 

25 0.28 93 1.04 
26 0.29 60 067 127 1.42 160 1.79 192 2.15 

94 1.05 
27 0.30 61 0.68 128 1.43 161 1.80 193 2.16 

95 1.06 
28 0.31 62 0.69 129 1.44 162 1.81 194 2.17 

96 1.08 
29 0.32 63 0.71 97 130 1.46 163 1.83 195 2.18 1.09 
30 0.34 64 0.72 98 1.10 131 1 47 164 1.84 196 2.20 

31 0.35 65 0.73 99 1.11 132 1.48 - 165 1.85 197 2.21 
32 0.36 66 0.74 100 1.12 133 1.49 166 1.86 198 2.22 
33 0.37 67 0.75 101 1.13 134 1.50 167 1.87 199 2.23 
34 0.38 68 0.76 102 1.14 135 1.51 168 1.88 200 2.24 

NOTAS: 
.-t = Parámetro de esbeltez de la columna (adimensional) 

KLª A.=- +=O. 0112 KUr 
r 1t E 

KL = relación de esbe~ez efectiva máxima de la columna (adimensional) 
r 

E= Módulo de elasticidad del acero= 2.039x1CJ6 kg/cm2 (29 000 ksi o 200 000 MPa) 
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[F.= 3 515 Kg!cm2 (50 Ksi o 345 MPa} 

Valores del parámetro de esbeltez de columnas .l 
Acero NOM-8-254 (ASTM A36) 

KVr A KVr KVr A KVr A. KVr A KVr A 
A 

1 0.01 35 0.46 69 0.91 103 1.36 136 1.80 169 2.23 
2 0.03 36 0.48 70 0.92 104 1.37 137 1.81 170 2.24 
3 0.04 37 0.49 71 0.94 105 1.39 138 1.82 171 2.26 
4 0.05 . 38 0.50 72 0:95 106 1.40 139 1.83 172 2.27 
5 0.07 39 0.51 73 0.96 107 .. 1.41 140 1.85 173 2.28 
6 0.08 40 0.53 74 0.98 108 1.43 141 1.86 174 2.30 
7 0.09 41 0.54 75 0.99 109 1.44 

142 1.87 175 2.31 
8 0.11 42 0.55 76 1.00 110 1.45 

143 1.89 176 2.32 9 0.12 43 0.57 77 1.02 111 1.47 
144 1.90 10 0.13 44 0.58 1.48 177 2.34 

78 1.03 112 1.91 11 0.15 45 0.59 145 178 2.35 
79 1.04 113 1.49 1.93 12 0.16 46 0.61 146 179 2.36 80 1.06 114 1.50 

13 0.17 47 0.62 147 1.94 180 2.38 81 1.07 115 1.52 
14 0.18 48 0.63 148 1.95 181 2.39 82 1.08 116 1.53 149 1.97 15 0.20 49 0.65 83 1.10 117. 1.54 1.98 

182 2.40 
150 16 0.21 50 0.66 84 1.11 118 1.56 1.99 

183 2.42 
151 17 0.22 51 0.67 85 1.12 119 1.57 184 2.43 
152 2.01 18 0.24 52 0.69 86 1.14 120 1.58 185 2.44 153 2.02 19 0.25 53 0.70 87 1.15 1.60 186 2.46 121 154 2.03 20 0.26 54 0.71 88 1.16 1.61 187 2.47 122 155 2.05 21 0.28 55 0.73 89 1.17 188 2.48 

22 0.74 123 1.62 156 2.06 0.29 56 90 1.19 189 2.49 23 0.30 57 0.75 124 1.64 157 2.07 

24 0.32 0.77 
91 1.20 125 1.65 158 2.09 190 2.51 58 

25 0.33 
92 1.21 126 1.66 159 2.10 191 2.52 59 0.78 

26 0.34 
93 1.23 127 1.68 160 2.11 192 2.53 60 0.79 

27 
94 1.24 128 1.69 161 2.13 193 2.55 0.36 61 0.81 

28 0.37 
95 1.25 

129 1.70 162 2.14 194 2.56 62 0.82 96 1.27 
29 0.38 63 0.83 130 1.72 163 2.15 195 2.57 97 1.28 
30 0.40 64 0.84 1.29 131 1.73 164 2.16 196 2.59 98 
31 0.41 65 0.86 99 1.31 132 1.74 165 2.18 197 2.60 
32 0.42 66 0.87 100 1.32 133 1.76 166 2.19 198 2.61 
33 0.44 67 0.88 101 1.33 134 . 1.77 167 2.20 199 2.63 
34 0.45 68 0.90 102 1.35 135 1.78 168 2.22 200 2.64 

NOTAS: 
A= Parámetro de esbeltez de la columna (adimensional) 

KL ff. t..=- __ Y =o. 0132 KUr 
r rr 2E 

KL = relación de esbe~ez efectva máxima de la columna (adimensional) 
r 

E= Módulo de elasticidad del acero= 2.039x1(13 kqicml 129 000 ksi o 200 000 MPa) 
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1 A-36 Fy - 2530 kg/cm2 1 

n 
d -fi- e 

~bJ\_ 

1 b = 11 5.101 §] 

1 e= 11 0.641~ 

1 d = 11 10.201~ 

· E•l"'ciflcacion.eis. 
>del OPF r•.· 

loR 102 • 51 • si CARGA DE OISEfiO = 5.00 Ton 

liu~..:·~ ' 
P.e'oohi• · 
lícd:: .)J' . . 
SI(·:-:: ..... ,. 

ur<.~:· 
h>:<: .. "' 
s~·::·:··,::·,· .. 
.fii:;:·:::;·:··.:.··· 
ZK:.:.8./·':: . ,. . -
zy:••i • ··.; ,. 
J··::,\·;:·::···· 

.. J6,90 ·. cm2 !Resistencia a Compresión en X= 17,1 O T onl 
· .1úo .. !Sg 
199.00. cm4 !Resistencia a Compresión en Y= 6.87 Tonl 
'3!íjji( ¡,m3 

3 .• 43· cm 
65.10:. cm4 

;25.50: cm3 · lx .= 400.00 cm l(x = 1.00 
1.96: cm 

.. ·5·:¡ _¡o• cmJ (I(Lir]x = 116.62 
....... ""'"''. '"• 

31 •20 cmJ ly = 400.00 cm !(y = 1.00 
165.98: cm4 

(l(l/r]y = 204.08 
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Ejemplo MC-31. Oetenninar. de acuerdo con las Especfficadones AISC-ASD-1989 , AISC-LRFD-1993 y normas 
NTC-2 000, la carga de compresión axial permisible y las resistencias de diseño de una columna PER, PTR u OR 
102x51x4.8 mm (4x2x0.188 in) de 4.00 m de longitud. Los extremos de la columna pueden considerarse artiruados 
para flexión alrededor de los ejes X-X y Y-Y. El esfuerzo de fluencia del acero es F,~ 3 230 kg/cm

2 
(acero NOM-B-

199 Grado B o ASTM A500). 

p j -

¡ ! 
4.8 - -¡ i 

. i , e-r - -¡- f.- l 1 ' ·-

A=13.03cm2 

1 

1 r,=3.52cm 
ry:: 2. 03 cm 

1 L=" 00 m j 

1 
Propled- de diseño 

1 ~· -· 
' Tubo PER. PTR u OR 
L 102x51 x14.B mm (4x2.0.1BB In) 

Elevación 

SOLUCIÓN: 
1. Especificaciones AISC-ASD-1989 
Clasificación de la sección. Relaciones ancho grueso 

i 

-¡ 
- -¡- 1 102 1- f 1 

1 

i 

-' 

Sección transversal 

Acotaciones en mm 

2. Relaciones de esbeltez 

Placas horizortales (p¡tines): 

b 5.08- 3x 0.48 
-

0.48 

2 000 2 000 

= 1
'
6 

< .JF: = ~3 230 
35.2 

Placas verticales (almas): 

b 10.16-3x 0.48' 2 000 2 000 
- = 18.2 < 35.2 
t 0.48 .jF; .JJ 230 

La sección no es esbelta, de manera que no hay problemas de pandeo local 

Como se trata de una columna biarticulada, el factor de longitud efectiva K, se toma igual a 1. O. K,=K,=1.0 (valores 
teéxicos y de diseño de los factores de longitud efectiva) 

(K/)= 1x400 = 114 (K/) = lx400 197 
r , 3.52 r Y 2.03 

Es critica la esbeltez alrededor del eje de menor momento de inercia (eje Y-Y). 

3. Coeficiente de columna (relación de esbeltez ~ue separa el pandeo elástico del inelástico) 
Para perfiles laminados de acero F, =3 230 kg/cm (46 ksi), el coeficiente de pandeo, e, es: 

Como la mayor relación de esbeltez es mayor que Cn el esfuerlo de compresión axial pennisible F~ se detennina 
con la ecuación (E2-2) de las Especif!CacionesAISC-ASD-1989. 

SI el rad10 de la esquina no se conoce, el ancho plano puede tomarse igual al ancho letal de la sección menos tres veces su grueso. 

259 • DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ÁUCAS 
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121t2 E 
F = 

• 23(K/!r)2 
_:_12::."::'...:x::;2::.·.:.03:..:9_x;_:' 1:_:0_

6 

= 271 kg/cm2 

23xl972 

Luego, la capacidad de carga de la columna; bajo condidones de servido, es 

p ~A F.=-!3.03 X 271 X 10"3 = 3.5 ton 

En la página 3-52, parte 3, Diseño de columnas del M-AISC- ASD-1989, para un tubo 4x2x3116 in, con F, ~ 36 ksi", y 
longitud efectiva K/=13 tt se indica una carga concéntrica pennisible de 8 kips, aproximadamente igual a 3. 6 ton. 

2. Especificaciones Al SC-LRFD-1993 
1. Clasificación de la sección. Relaciones ancho-grueso 
Placas horizortales (patines): Placas verlicales (almas): 

b 5.08 1 595 1 595 
- = = 8.6 < -- = = 28 
f 0.48-2 X 0.48 _¡¡¡; ".J3 230 

b 10.16-2x0.48 

0.48 
19.2 < 

5 370 

_¡¡¡; 
De aruerdo con la Tabla 8.5. 1, la sección es compacta; no hay problemas de pandeo local. 

2. Reladones de esbeltez 
Deltnciso anterior: 

(D) '(D) · -. ~ 114 < .- = 197 
r x .r Y 

Es critico el pandeo alrededor del eje de menor momento de inercia (eje Y-Y) 

3. Cálrulo de A, ( parámetro de esbeltez de columna) 

1c, = K/ ~ F y = 197 ¡ _ _:_3..:2.:.30:__ = 2_5 
rn E " 2.039x106 

4. Esfuerzo critico 

5 370 
= 94.5 

.J3 230 

Como las relaaones ancho grueso de los elementos que forman la sección transversal de la columna, son menores 
que los valores 1c, de la secaón 85. 1, el esfuerzo critico se determina mediante la ecuación (E2-3), ya que 1c, es 
mayor que 1.5. 

[0.877} (0877) 2 
F" = ~ F, = 

2
_
5

, 3 230 = 453 kglcm 

' . 

5. Resistenda de diseño en compresión axial 

donde: 
4>, es un factor de reducción de la resistenda = 0.85 (adimensional), A, es el área de la sección transversal, en cm2 y 
F~ es el esfuerzo critico, en kglcm2 

cj>,A1 Fa= 0.85 X 13.03 X 453 X 10"3 = 5 ton 

La resistenda de diseño cj>, P. de la columna es 5 ton En la pág. 2-45 de la parte 2 Diseño de columnas, del M-AISC
LRFD-1986, primera edición, para un tubo estructural 4x2x0.188 in (102x51x5 mm), de acero F,~ ksi (3 525 
kglcm2

), y longitud efectiva K/=13 ft (3.95 m), se indica una resistenda de diseño axial de -11 kips, es decir 5 ton. En 
la nueva edición del M-AISC- LRFD-1993, no se incluye la resistenda de diseño en compresión de este tubo. 

• El acero de la columna de este ejemplo es F, = 3 23:l kg /cm' (F,= 46 kili) 

• DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ÁUCAS 
Héctor Soto Rodrigue;: 

260 

48 



1 A-36 Fy = 2530 kg/cm21 

+--- ,. ·'···· , .... '• ,, ···'····· 
1 . 

lJ~~'P 
1 b = 11 10.301 [§] 

1 ep= 1 '-1 _o_.B_,BI [§] 

1 d = 11 10.601 [§] 

1 ea= 11 U.711 [§] 

. E$peciflcaciona~·c 
de.IODf. ·.· ··:· 

IIR 100 • 19.31 

11\ieÍI' · ::¡ : "'"""ht .... 
lii.. ;: 
S~t· ::.:,}:·:. 
¡,¡ _::::•.-/ 
!l}> ''··} 
S¡> ::.:·.> 
fY.· .. ::::,<'.' 

24.70! cm2 
· ..... úijói Kg 

475,00 cm4 
. B9,60 cm3 

. 4,39' cm 
160,00. cm4 
3f1o: cm3 

...........• 2.5~ .. c'!' .. 
103.00: cm3 

CARGA DE OISERO = 15.00 Ton 

!Resistencia a Compresión en X- 33J)0 T onl 
]Resistencia a Compresión en Y = 15.92 T onl 

Lx ~ 400.00 cm Kx = 1.00 

(Kllr)x = 91.12 Zit:.1\? 
ZJi'· <S:·:.; 
J'. ·::::.:·::: 

. 47.BO' cm3 Ly = 400.00 cm 
6.29· cm4 

Ky = 1.00 

Ca;· .. :.·:.:·:.: 3.730.00' cm6 (t::Lir)y = 151i.B6 
~~~--~~~~~~ 
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·. 

3.2 MIEMBROS EN COMPRESIÓN 

3.2.2.1 Estado límite de inestabilidad por flexión 

donde: 

Relaciones de esbeltez 
Con Lx = Ly = 400, Kx = K y = 1. O 

(
KrL)x = lx400 = 91 .1 

4.39 

'A=KL 
. r 

(
KL) = Jx4_0? = 156.9 
r v 2.JJ 

Ax = 91.1 2 530 = 1.02 
rr 2 039x 106 

. 

156 9 2 530 
}.y = . = 1.76 

rr 2.039x106 

R 
= 2530x24.70x0.90xl0-3 =

34
.
200 Cx [ . . ]¡ , 1 ~ on 

1+102 28 -015:: 8 .. 

Fy At FR = 2.53 x 24.70 x 0.90 = 56.2 Ton 

Rige Rex = 34.20 Ton contra 33.60 Ton (Acero-Fácil) 

Rige Rey = 15.90 Ton contra 15.92 Ton (Acero Fácil) 

Los resultados obtenidos con el programa de acero fácil coinciden con los cálculos 
hechos a mano. 

Rex = 34.20 Ton 
Rey= 15.90 Ton 
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1 A-36 Fy = 2530 kg/cm2 1 
I2L 102 X 61 CARGA DE DISERO = 40.00 Ton 

~--

d -f¡- e 

:",,··. 

Aíea'.--·. 25.20, cm2 !Residencia a Compre:ión en X 56.39 Tonl .. . 
i!üliTK!i . fleto/uf 

Tonl ¡,¡ 392.47 cm4 IR esistencia a ComEresión en Y = 5G.39 

SK 76.95 cm3 

tit.''./"'''' 3.95 cm 
lo'·-'· :• 

·,, .. 
3$2,47 cm4 ;·, 

S y 76,95. cm3 lx = 100.00 cm Kx = 1.00 
ry_,--_'.·;. 3.95, cm 

ZK·' ;. :' ,,;· 91.65: cm3 (Kllr)x = 25.34 

Zv . 91.65 cm3 ly = 100.00 cm Ky = 1.00 
J'-'· 559.19 cm4 

1 d = 11 10.201 EJ -(Kllr)y - 25.34 

EJI 0.641~ 

3.2 MIEMBROS EN COMPRESIÓN 

3.2.2.1 Estado limite de inestabilidad por flexión 

DOS ANGULOS DE LADOS IGUALES EN CAJÓN APS ó LI102X6 mmm (4x1/4in) 

. ESpecificacione$ · 
. del DDF .. 

Propiedades geométricas de la sección armada 

A.= 25 20 cm' 
1, = r .. = 3 95 crn 

Relaciones de esbeltez 
Con L, = L, = 100 cm. K, =K,= 1.0, K,Ur, = Kllr, 

Re, = Rey= 

25.3 

TC 

2 530 
= 0.284 

2 039 X 106 

2530x25.20x0.90x10-3 

[ r/ 1 4 = 56.1 Ton 
L1+0.284 28 -0.15 28 

. 

F, A, FR = 2.53 x 25.20 x 0.90 = 57.4 Ton 

Por lo tanto, R" = 56.1 Ton contra 56.39 Ton (Acero-Fácil) 

Los resultados obte.nidos con el programa de acero fácil coinciden con los cálculos hechos a mano. 
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IA-36 Fy = 2530 kg/cm2 f fVIGA DE 4 PLACAS SOLDADAS( CARGA DE DISEfiO = 300.00 Ton 

r ,:=rep 
d -(1- ea 

k--~--'~ 
1 b = 11 3o.oo¡¡ cm 1 

1 ep= 11 1.oo¡ ~ 

1 d = 11 4J_oo¡~ 

EJI 1.oo¡~ 

E•peciticacion~ ' 
·,:•_ . dei'DDF:; · · 

cm2 
Kg 

37.946,83_ cm4 
1. 764.97: cm3 

16,35_ cm 
... ?L 740,50 cm4 

1.449.3i cm3 
12,37 cm 

2.100.50: 
1.639_00 

!Resistencia a Compresión en X 318,39 Ton\ 

!Resistencia a Compresión en Y - 311 ~54 Ton! 

LH = 400.00 cm 

(KL/r)H = 24.47 

Ly = 400.00 cm 

(KllrJy = 32.33 

KH=1.00 

Ky = 1.00 
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Ejemplo MC-28. Detenninar, de acuerdo con las Nonnas NTC-2 000, la capacidad máxima a compresión axial 
de la columna de sección en cajón, de 4 m de longitud, y de acero NOM-B-254 (ASTM A36), que se localiza 
sobre el eje 3 entre los niveles 1 y 2 del marco que se muestra en la figura. 

28 
o 

Secciones tranavensa/es 
Acotaciones en cm 

' 1 

IJ
' _j.-, -, . 

rr= 
'J 

' 1 11-o- 1 
25 

Columna del ejemplo MC-28 

SOLUCIÓN: 
1. Características geométricas de las secciones transversales de las columnas y vigas 
Columna C-1 

A= 2 (30+41 )l. O= 142 O cm' (Peso= 0.785xi42 =.,1} L5!<g/m) 

3 3 
.::c2_x_3_0_x_:l_ 2 2 X 1 X 41 
- +2x30xlx21 +--- 37 952 cm4 

12 12 

3 3 
c.2_x_3_0_x_l 2 x 1 x 41 2 = 

21 747 
cm• 

- + +2xlx41x145 
12 12 

Columna C-2 

3 3 
2 X 30 X 1 2 2 X 1 X 38 

1,= +2x30x1xl9.5 + 3i965cm4 

12 12 

Viga V-1 

3 J 2 X 30 X 1 2 2 X 1 X 48 
f x = + 2 X 30 X 1 X 24.5 + 54 452 cm 4 

12 12 

Relaciones de esbeltez 
K,= 1.0 (valor recomendado para marcos contraventeados) 

KL 
--'-= lx400 = 32 3 r, 12.38 · 

t 

- -· 
i . 

: ! 
J. J 
1 

253 • DISEÑO DE ESTRUCTURAS METÁUCAS 
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Determu:Jación de K, 

}; ( ±)' 
G=>:(ft 

En el nudo 1. G1 =1.0 (la columna está empotrada en t;; .!poyo inferior) 

37 952 + 31 965 
400 400 

G,= 2x54452 -ll 2 

700 

Por tratarse de un marco contraventeado se utiliza el nomograma de la figura a. Con G, =1.0 y G2 =1.12 se 
obt1ene K, = 1.34 

Luego: 
KL 

_K_, L_ = 1.34 X 400 - 32.8 > -'- = 32.3 
16.35 r, 

R1ge el pandeo alrededor del eje de mayor momento de inercia 

2. Clasificación de la seCCión para determinar el estado limite critico: 
Revisión por pandeo local. De la tabla 2.3.1 de las NTC-2000, la relación ancho/grueso de los elementos 
planos correspondientes a secciones tipo 1, 2 ó 3, es: 

( ~)- = 1.47 JE · Fy = 1 47 J2.039x 10
6

/2 530= 417 

La mayor relación b·t de la sección es: bil = 41/1 = 41 
Como 41 < (b/1)""" . no hay pandeo local (sección tipo 1, 2 ó 3). 
El estado límite critico será el de inestabilidad por flexión, la resistencia de diseño en compresión axial se 
deterrmna con la ecuación (3.2. 1 ). de las NTC-2 000. 

n = 1.4 

Las placas que componen la columna se oblienen cortándolas con oxígeno de placas más grandes 
Parámetro de esbeltez de la columna 

K/~,. Á=- -,-· = 32.8 
r ''E 

2 530 
2 b = 0.368 

1t x 2.039x 10 
Por lo tanto· 

-J 
R = 2 530x 142 x 0.90 x lO = 31! ton< 2 530, 142 x 0.90 x to·' = 323.2 ton 

r [ 1-t- Q.J682xl.4- 0.152d.4] 1/14 

CONCLUSIÓN: 
La resistencia de diseño en compresión axial de la columna de sección en cajón es: 

• DISEÑO DE ESTRUCT1JRAS METÁUCAS 
Héctor Soto Rodriguez 
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Diseño de miembros estructurales de acero conforme AISC-LRFD-2001 

Ejemplo PG-1. Determinar las propiedades g_eométricas de la sección cruciforme que 
se muestra en la figura. Calcular las cargas criticas de pandeo por flexión Pcn<. Pcey y 
por torsión Pcr· Tomar E= 2.039x106 Kglcm2 (200 000 MPa ó 29 000 ksi) y G = 784 
000 Kglcm2 (77 200 MPa ó 11 155 Kglcm2

) 

l 
1' 

L.-

//;'.].5" ...t 'E. /f•"J•S_, l. ., ,.., • .., 
b--t- 3>-é -- --" ...<. 

t= 
": 300 

•a 
Fig. Sección cruciforme del ejemplo. 

Acotaciones en mm. 

SOLUCIÓN: 
Área de la sección transversal, A 

(
b -/) A = bt + 2 

2 
1 = bt + bt -t' = 2bl- 12 = (2b- 1) 1 

A= (2 x30-1.27) 1.27 = 74.59 cm2 

Momentos de inercia alrededor de los ejes centroidales y principales X-X y Y-Y. 

1, = ly = 1 '2(h-l) '[ tb + . 1' = h' + (b- 1 y 
12 12 2 12 

1, = 1,. = 
1 

[30'+(30-1.3}1.3']=2254cm' 
12 

Radio de giro polar, r0 

= 
1

"
27 

[30 3 + (30 -1.27~ .27 2 

12 

Ix +/y 21 
ro= = 

A A 

• Héctor Soto Rodríguez 

= 2 862 cm4 
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Diseño de miembros estructurales de acero c:onfonne A/SC-LRFD-2001 

Constante de torsión de Saint Venant, J 

1 [ (b 1) ] 1
3 

1
3 

J = 3 bl3 + 2 ~ 13 = 3 (b + b- 1) = 3 (2b-1) 

J = 1.3' (2x30-1·.3)=43.0cin4 

3 

Constante de torsión por alabeo, C¡, 

Ca =O 

La rigidez al alabeo de secciones crucifonnes es despreciable. 

Cargas críticas de pandeo por flexión Pax. Pcy y Paz. 

Como los dos momentos de inercia centroidales y principales son iguales, 

Pax = P = Jr
2
EI = Jr

2
x 2.039 x 10

3 
x 2930 = 368_5 Ton 

cry (KL) (lx400) 

Carga crítica de pandeo por torsión, Pcrz 

GJ = 787500 x 4310-' = 440_7 Ton r: 76.84 

Nótese que la carga de por pandeo por torsión es independiente de la longitud de la 
columna y por consiguiente de sus condiciones de apoyo. 

RESULTADOS: 

1~ 

A= 74.59 clif 
lx = ly = 2 862 cm4 

J = 43.0cm4 

c. =O 
Pcrx = Puy = 369 Ton 
Pcn = 440.7 Ton 

La Guía Practica Nacional para Diseño de Estructuras de Acero, Héctor Soto 
Rodrlguez, 2003, contiene ayudas de diseño que muestran las propiedades a la torsión 

• Héctor Soto Rodríguez 
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Fu= 4 080 kg/cm2 (400 Mpa, 58 ksi) 
Fy = 2 530 kg/cm2 (250 Mpa, 36 ksi) 

L = 300 cm Kx=Ky=1.0 

CARGAS CRÍTICAS DE PANDEO ELÁSTICO 
CANALES CPS, CE oC 

' 
Designación 

Cargas criticas de pandeo por 
flexión flexotorsión 

d x peso Pcry Pcrx Pcr:z PFI 
mm X Kg/m in X lb/ft Ton Ton Ton·.:. Ton 
76 X 6 1 o 3 X 410 1 86 14 89 997.88 14 82 
76 X 7 44 3 X 5 00 2 33 16.75 1328 50 16 68 
76 X 8.93 3 X 6 00 2.88 19 54 ·2312.57 19.49 -

102 X 8 04 4 X 540 2.98 35.37 1360.93 35 13 
102 X 10.79 4 X 7 25 4.09 41.88 2685 83 41.73 

127 X 9.97 5 X 670 4.47 68 87 2091.83 68 38 
127 X 13 39 5 X 9.00 5.96. 81.91 3766 57 81.57 

152 X 12.20 6 X 8.20 6.52 120.99 2894.78 12008 
152 X 15 63 6 X 10.50 8.10 

1 

140.53 4600.74 139 85 
152 X 19.35 6 X 13 00 10 24 161.02 8267.63 160 56 
152 X 23.07 6 X 15.50 11 92 181 77 17922.31 181 52 

178 X 14.58 7 X 9 80 9 12 196 37 3815.43 194 75 
178 X 18 23 7 X 12 25 11 17 224.30 5895.25 223 08 
178 X 21 95 7 X 14 75 13.03 252.20 9599.96 251 36 

'-

203 X 17.11 8 X 11 50 12 10 300 61 5234.22 298 13 
203 X 20 46 8 X 13 75 13.96 315.08 7354 87 313.32 
203 X 27.90 8 X 18.75 18.61 406 71 15869 67 405.58 
203 X 31.62 8 X 21.25 20 95 444 54 26603.28 443.79 

229 X 19 80 9 X 13 40 15 83 440 50 7242 44 436 96 
229 X 22.10 9 X 15.00 17 08 467 33 8716.25 464 25 
229 X 29 30 . 9 X 20 00 20.64 550.06 16401.89 548 15 

254 X 22 76 10 X 15 30 21.22 627.29 9592.91 62224 
254 X 29 76 10 X 20.00 26 15 734 33 15494 16 730.72 
254 X 37 20 10 X 25 00 31.27 848 79 26630 16 846.35 
254 X 44 64 10 X 30 00 36 67 958 63 44911 39 956 98 

305 X 30.80 12 X 20 70 36 11 1200.61 18802.65 119246 
305 X 37.20 12 X 25 00 41 60 1340 21 25432 63 1333 49 
305 X 44 64 12 X 30 00 47 84 150773 37 465.48 i 502 64 

381 X 50.30 15 X 33.90 72.89 2906 83 54791.17 2893.92 
381 X 59.10 15 X 40.00 81.39 3197 51 72336.10 3186.79 
381 X 73 60 15 X 50 00 94 81 3667.08 116696.72 3659 62 

NOTAS. 
Pcry; TT2 Elx 1 (Kyly)2 

Pcrx; TT2 Elx 1 (Kxlx)2 

Pcrz ;{[TT2ECa 1 (Ktl\) 21 + GJ)11r2o 
PFI; 1t2H (Pcrx + Pcrz)- [Pcrx + Pcrz)2

- 4HPcrxPcrz] 112
} 

A - 36 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

[ I I 
(o) (b) (e) (d) 

(e) 

(f) (g) 

(j) 

(n) (i) 

T 
(k) (1) 

Fig. Secciones estructuralls tiplcas para ..-mara en flexión. 

GUIA P!IACllCA NACIONAL PARA 1Jsaio DE ESl1!UCliiMS DE .-:1110 
W"''IIK'ter Soto Roanguez 
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RCDF-NTC-2002 

3-3 Miembros en flexión (vigas y trabes armadas) 

Esta sección es aplicable a vigas laminadas, vigas formadas con lamina delgada y 
trabes hechas con placas soldadas, de sección 1 o en cajón, con dos ejes de simetría, 
cargadas en uno de los planos planos de simetría, y a canales con las cargas situadas 
en un plano paralelo al alma que pasa por el centro de torsión o restringidas contra la 
rotación alrededor del eje longitudinal en las secciones en las que están aplicadas las 
cargas y en los apoyos. 

Y. y y y y 

-+11---',.X -!ii-X -+t-+--J+--o-.t 

Fig. Miembros en flexión 

También es aplicable a barras de sección tranversal maciza, circular, cuadrada o 
rectangular, estas últimas flexionadas alrededor de su eje de menor momento de 
inercia, y a barras de sección c1rcular hueca. y 

y y 

. ~ ~ 

Todos los elementos mencionados trabajan principalmente en flexión, producida por 
cargas transversales o por momentos aplicados en sus extremos; la flexión se presenta, 
casi siempre, acompañada por fuerzas cortantes. 

GUIA PRACTICA PARA DISEilO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
•HéctDr Soto Rodrlguez 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Fig. Pandeo local del patín 
(Fiange Local Buck/ing, FLB) 

1/ -1 

( !"====~' ) 
Fig. Pandeo local del alma 
(Web Local Buckling, WLB) 

Contraventeo lateral 

rrF======J,~ I ( 
Patín comprimido 

) Contraventeo lateral 

,~------~<~--~ 

Pla~ta 

Fig. Pandeo por flexotorsión 
(Lateral Torsional Buckling, LTB) 

1 
A-A 

I 
A-A 

Desplazamiento torsional 

Desplazamiento lateral 

Patín en tension 

---·------c:-c-c--::c-c:-::::-:~:::==c:-::-::-::-:-:-::=---------------_j 
GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
•Heclor Soto Roariguez 
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Miembros en flexión 
Determinación de Lp 

RCDF-NTC-2002 

Lp = Longitud máxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede 
desarrollar todavía el momento plástico Mp, y conservarlo durante las 
rotaciones necesarias para la formación del mecanismo de colapso-

Secciones estructurales de sección transversal 1 
y 

-41--x 

1 
V 

Lp = 806 [ 0.12 + 0.07{ ~:)] ry (acero NOM-B-254 o ASTM A36) 

Lp =580 [ 0.12 + 0.076( ~: ) ] rY (acero ASTM A572, Grado 50) 

Secciones rectangulares, macizas o en cajón 
y y y 

-l~--+-tf-- X - X 

GUiA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
•HéctDr Solo Rodrlguez 
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RCDF-NTC-2002 

Continuación .... 

Lp = B06 [ 0.17 + 0.1 o(:: J] ry :;:.: 80.6 ry (acero NOM-B-254 o ASTM A36) 

Lp = = 580 [ 0.17 + 0.10 (::)] rY :;:.: 58 rY (acero ASTM A572, Grado 50) 

donde: 
E= Módulo de elasticidad del acero, Kg/cm2 

Fy = Esfuerzo de fluencia del acero, Kg/cw 
M1 = El menor de los momentos en los extremos del tramo no soportado lateralmente 
M2 = El mayor de los momentos en los extremos del tramo no soportado lateralmente; 

es con frecuencia el momento plástico resistente del miembro en estudio (Mp = Zx 
Fy). 

ry = Radio de giro alrededor del eje de menor momento de inercia, cm 

Sí: 

M 11M2 = + El segmento de viga entre puntos soportados lateralmente se flexiona en j 
curvatura doble 

Curvatura doble 

M,!M2 =- El segmento de viga entre puntos soportados lateralmente se flexiona en 
curvatura simple 

Curvatura simple 

GUÍA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
•Héctor Solo Rodrlguez 
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Miembros en flexión 
3.3 2.1 Miembros en los que el' pandeo lateral no es crítico (LS Lu) 

Secciones laminadas o hechas con tres placas soldadas 
El sistema de piso proporciona soporte lateral en forma continua al patín superior de las 
vigas, o existen soportes laterales con separaciones L no mayor que Lu . 

t~··'f.'· .. ·~ 

Sección transversal 

. -.~--·~-· x,! ·;lf,-:-.!•;l<·!!,• ;·!-• 
l· T .. 1· T"' • T l · · 1 .... "1· • 

J. -1· -1• ·1 ¡_ .) 
L ¡_ L. 

x : Soporte lateral 

Corte longitudinal 

Viga soportada lateralmente 
y 

Propiedades mecánicas: 

--!11-1( 
Fy, E yG 

Propiedades geométricas: 

ly, Z, J, c. 

Sección transversal 
Perfil estructura/laminado o 

sección hecha con tres placas soldadas 

Fig. Vigas en las que el pandeo lateral no es critico 

donde: 

fin ¡Eca ¡ ~ , Lu=-- --,1+ I+X 
X. -~ G J : • 

Xu = 4.293 e ZFY ¡ca 
GJ ~ I, 

GUIA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
•Hédo! Scll> Rodrlguez 
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Continuación .... 

E = 2 039x 106 Kglcm 2 (200 000 MPa ó 29 000 k si) . 
G = Modulo de elasticidad al esfuerzo cortante del acero, Kglcm 2 

G= E = E =-E-=2039x10' 
2(1+0) 2(1+0.30) 2.6 2.6 

G = 784 000 Kglcm2
, 77 200 MPa o 11 150 ksi 

v = Relación de Poisson = O. 30 para el acero estructural 
J = Constante de torsión de Saint Venant, cm4 

RCDF-NTC-2002 

El valor de J se obtiene de las tablas de dimensiones y propiedades de perfiles 
estructurales laminados IPR, IR o IN, o también se puede obtener con la siguiente 
expres1ón. 

11 1[ 3 ( \.3 J = L.-hr = -L2h 11 1 + d - 21 r 1 w 
3 3 ' ' 

donde. 
b = Ancho de cada uno de los elementos planos que fonman la sección, cm 
t = Grueso de cada uno de los elementos planos componentes de la sección, cm 
Ca =Constante de torsión por alabeo, cm6 Su valor aparece en las tablas de 

propiedades a la torsión de perfiles IPR, IR o W, o para una sección fabncada con 
tres placas soldadas, 

donde: 
!y= Momento de inercia alrededor del eJe de menor momento de inercia, cm4 

d' =Distancia entre centroides de los patines, cm 
d = Peralte total de la sección, cm 
t1 = Grueso de patines, cm 
Zx =Módulo de sección plástico referido al eje X-X., cm 3 

GUiA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
•Hector ~~Rodríguez 
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Continuación. 

' t 
y 

r 

.... ,-----IL---r --+-=".--: ¿_ -

Perfil laminado /PR, IR o W Perfil hecho con tres placas soldadas 

Fig. Nomenclatura de miembros de secciones transversal/ 

GUÍA PRACTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
•Héct.or Solo Rodoguez 
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Miembros en flexión 
3.3 2.1 Miembros en los que el pandeó lateral es crítico (L > L.J 

Secciones laminadas o hechas con tres placas soldadas 
Corresponde al caso en que las secciones transversales de un miembro en flexión 
están provistas de soportes laterales con separaciones mayores que Lu. 

------r-- .SI.. 

~ ~ :. { ~)(~;..5===r.=_, =~><=:::T-.s==;;;;;;;¡ 

Sección transversal 

1 

1 1 

x: Soporte lateral 

Corte longitudinal 

y 

-ilf-x 

Propiedades mecánicas: 

Fy, E y G 

Propiedades geométricas: 

ly, z, J, c. 

Sección transversal 
Perfil estructura/laminado o 

sección hecha con tres placas soldadas 

Fig. Vigas en las que el pandeo lateral es crítico 

Lu= ·fi¡r /ECo fi! j¡ , -- ,--. +- +X 
X 1¡ GJ \ ., " 

" 

GUIA PRACTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
•Héctor Soto Rodrlguez 
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Continuación .... 

donde: 
- ZF /C X = 4.293 e __ Y ,_a 

u GJ 11 1 
1/ y 

E= 2.039x106 Kglcm2 (200 000 MPa ó 29 000 ksi) 
G = Modulo de elasticidad al esfuerzo cortante del acero 

G = 784 000 Kglcm2
, ?i 200 MPa o 10 000 ksi 

v = Relación de Poisson = 0.30 para el acero estructural 
J = Constante de torsión de Saint Venant, cm4

. Su valor se obtiene de las tablas de 
dimensiones y propiedades de perfiles estructurales laminados IPR, IR o W, o para 
secciones armadas, 

1 3 1 [ 3 ( \. 3] J= L-b, =- 2b1t1 + d-2t1 !w 
3 3 

donde: 
b =Ancho de cada uno d e los elementos planos que forman la sección, cm 
t = Grueso de cada uno de los elementos planos que componen la sección, cm 
c. = Constante de torsión por torsión. Su valor aparece en las tablas de propiedades a 

la torsión de perfiles IPR, IR o W, o para una sección fabricada con tres placas 
soldadas. ~ .z ) .t. e = ..&7,/' _ z1 ro~ . .1. -tr_ 

a y . '1' 

e = Coeficiente que depende de la ley de variación del momento flexionante a lo largo 
del eje de la barra en flexión (adimensional) 

0.60 + 0.40 M,/Mz 

e= 0.60 + 0.40 M,/Mz <: 0.4 

e= 1.0 si M> Mz 

Mt y Mz = El menor y el mayor de los momentos en los extremos del tramo en estudio, 
tomados en valor absoluto. 

GUÍA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
oHéctor Solo Rodrlguez 
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1 fv = 3515 kg/cm2 150 k si o 345 MPa l 

PERFILES IR, IPR o W 

VALORES DE k, lu, X,, Xl, L,, Xu, X,, lu y L, 

Designación AISC-1989. AISC-LRFD-1999 RCDF-NTC-2002 
peralte x peso k Lu X1 X2 l:.r Xu Xr Lu Lt 
d X br X eso 

mmxmmxkglm in x inx lblt cm cm kgl""' kglcm' cm cm cm 

406x387 16x51/2x26 150 ·123 103348 8.39381E.OO. 312 25.2 7.8 172 322 
46.1 31 150 156 121766 4 09937E.OO · 338 17.5 54 179 342 

406x178x 536 16x7x36 190 193 118990 4Zl682E.OO 433 17.6 55 230 440 
595 40 191 225 132582 2 60874E.OO 449 13.7 43 237 461 
670 45 192 251 148475 1 69313E.OO 463 11 1 3.5 241 476 
74 4 50 193 279 163960 1.1262ÍE.OS 475 9.1 2.8 245 496 
848 57 194 316 186032 6 92906E.07 511 72 2.2 252 526 

406x254x 997 16x10x67 279 422 184765 9.56055E.07 no 8.2 2.5 372 762 
114 6 77 280 463 188260 5 70737E.07 772 5.8 1.8 401 860 
132.4 89 282 550 216535 3.29214E.07 826 4.9 1.5 394 871 
148.8 100 285 617 241925 213491E.07 895 39 1.2 406 934 

457 X 152 X 52.1 18x6x35 163 147 111714 620109E.OO 350 21.7 67 190 359 
59.5 40 164 180 126883 2.2609E.06 334 13.0 40 221 431 
685 46 165 207 144716 1.95539E.OS 382 12.1 3.8 203 400 

457 X 19\x 74.4 18 X 71/2 X 50 204 242 134825 2.53786E.OO 476 13.7 42 252 490 
81.8 55 205 267 148151 1.14321E.OO 487 11 3 35 256 506 
893 6(1 206 293 160717 123981E.OS 509 9.6 3.0 261 524 
96.7 65 207 316 173635 9.18555E.07 523 82 2.6 265 542 

1057 71 208 340 188274 674004E.07 ·54o 7.1 22 269 561 

457x279x113.1 18x11x76 300 420 153060 1 32793E.OS 753 97 3.0 393 788 
128.0 86 304 473 172395 B25552E.07 795 7.7 2.4 403 831 
1444 97 304 557 193158 526227E.07 833 6.1 1.9 412 877 
157.7 106 307 573 210060 3 83688E.07 882 5.3 1.6 420 915 
1771 119 '!IJ7 641 . 234266 2.48172E.07 935 42 1 3 433 980 

533 X 165 X 65.5 21x61/2x44 177 144 108849 7 .46738E.OO 367 241 75 198 372 
74.4 50 178 171 121675 4.61019E.OO 381 18.9 5.9 203 387 
848 57 178 206 137566 2.66552E.OO 397 14.3 4.4 211 409 

533x210x 923 21x8H4x62 224 246 128036 324614E.OO 509 154 4.8 273 525 
101.2 68 226 273 140444 221884E.OO 529 12.9 4.0 276 540 
108.6 73 227 295 150081 1 69866E.OO 538 11.2 3.5 281 656 

610x17Bx 81.8 24x7x55 191 153 107592 S 11631E.OO 392 25.3 7.8 211 395 
92.3 62 192 178 119435 5.14121E.OO 406 20.0 6.2 217 411 

610x229x1012 24x9x68 245 225 111926 5.8893E.06 526 21.0 6.5 287 543 
1131 76 245 260 123894 3.74548E.OO 552 16.6 52 297 569 

Notas: 

X = ~)EG.JA FL = F,- F, Xu = 4.293C ZFy f. 
637 bi 1 s;ll 2 

GJ ly 
L.= .jF; = 10.746, 

x, = 4C. (~)' 
F, =70S. ~glcm2 

X =iCZFy jf 
L = 1410000 = 401 .14 • ¡y GJ '3GJiy 

. (~,V ~, 
F, = 2 810 kg/cm1 

Lr = r~1 J1+~l+X2Ff L =fin re, ~~+~l+X2 
L u Xu GJ u ' 

L • J2, re, JI+~I+X2 
r X, GJ r 
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Curvatura simple 

Curvatura doble 

GUÍA PRÁCTICA PARA DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 
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Lp 
LONGITUD MÁXIMA NO SOPORTADA LATERALMENTÉ PARA PERFILES IPR, IR ó W 

Mt!Mz= 1.0 Fy = 2 530 Kglcm2 ( 36 ksi ó 250 MPa) 
Ecuaciones (3.3.13) y ( F1-17), Normas NTC-2002 y AISC-LRFD-1999 

Dimensiones Dimensiones 
d x peso dxpeso Rsdio de giro Longitud no dxpeso d x peso Radio de giro Longitud no 

r, soportada r, soportada 
lateralmente lateralmente 

~ ~ 
mmxkg/m PuiQ.Xiblft (cm) (cm) mm x ka/m PuiQ.xlblft (cm) (cm) 

152x 13.4 6x9 2.31 .Jt c.36S ,/ 406 X S3.6 16x36 3.86 610 

152x 17.9 6 X 12 2.33 368 .406x S9.6 16 X 40 3.98 629 

152x23.8 6 X 16 246 389 406x67.1 .}6 X 4S 3.99 630 

152 X 22.3 6 X 15 3 71 S86 406 X 74.5 }6 X SO 4.04 638 

152 X 29.8 6 X 20 3.81 602 406x 84.8 16 X 57 4.10 648 

154x37.2 6 X 25 3.86 610 

203 X 14.9 8 X 10 2.13 336 457 X 74.4 }8 X 50 4.20 663 

203 X 19.3' 8 X 13 2.14 338 457 X 82.0 . 18 X 55 4.20 663 
203 X 22.3 8 X 15 2.22 351 457 X 89.1 18 X 60 4.30 679 

203 X 26.6 8 X 18 3.12 493 457 X 96.7 18 X 65 4.30 679 
203x31.3 8 X 21 3.20 505 4S7 X 105.3 18 X 71 4.30 679 

457 X 112.9 18 X 76 6.60 1043 
254 X 17.9' 10 X 12 1.99 314 457x1281 18 X 86 6.70 1058 
254 X 22.3' 10 X 15 2.05 324 457x 144.3 18x 97 6.70 1058 
254 X 25.3' 10 X 17 2.15 340 4S7 X JS7.5 }8 X }Q6 6.80 1074 

254 X 28.3' 10 X 19 2.22 351 4S7 X 177 8 18x119 6.80 1074 

254 X 32.7 10 X 22 3.37 532 
254 X 38.7 10 X 26 3 4S 54 S 
254x 44.6 10 X 30 3.48 550 

305 X 20.8' 12 X 14 1.91 302 
305 X 23.8' 12 X 16 1.% 310 
305 X 28.3' 12 X 19 209 330 
305 X 32.7" 12 X 22 2 !S 340 
305 X 38.7 12 X 26 3.83 605 
305 X 44.6 12 X 30 3.86 610 
305x52.1 12 X 35 3.91 618 
305 X 59.5 12 X 40 4 91 776 
305 X 67.0 12x 45 4.94 780 
305 X 74.4 12 X 50 4.97 78S 

356 X 44.6' 14 X 30 3.58 566 
356 X 50.6 14 X 34 3 70 584 
356 X 56.6' 14 X 38 3.78 597 
356 X 64.0 14 X 43 4 80 758 
356x71.4' 14x 48 4 8S 766 
356 X 78.9 14x 53 4.88 771 

NOTAS: 

L,= [ 0.12+ o.o?{~JJ~ }. 
(3.3.13) y (F1-17) 
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1 A-36 Fy = 2530 kg/crn2 1 

+-:. 

i 
d _g¡_ ea 

·.···- ... ·.··· .. 'rt. 
•--ll~' ep 

1 b = 11 10.201 §] 

1 ep= 11 0.691~ 

1 d = 11 25401~ 

EJI 0.591~ 

E$peciflcacione$·. 
del op¡; ... 

fiR 250 x 22.3f MOMENTO DE OISERO = 3.00 Ton-m 

1\.tiii;(./: 
Peiíiilái · · 
li·:::'i.:·::c. 
Siif;_:e.: 
.i.t\~'\• :\ 
Jy) • ;:. :. ... . . 
S y"·•.':.:·_·-(: ..... 

tliS:: • 
z.::/.'t: 
Zji; • •· 
J:·.·,•. 
Ca:).•.• •. 

28.40._ cm2 
.. ___ 22.30 . K.g 
2_ 880.00: cm4 

227 .oói "cm3 
. ili.ü{ cm 

122.00· cm4 
23.90. cm3 

2.07. cm 
263.oo: cm3 

..... 37.9i:J' cm3 

4.30· cm4 
1 B. 600.00: cm6 

M1 =O Ton-m 

M2=3 Ton-m 

MOMENTO RESISTENTE = 3.28 Ton-m 

Longitud libre sin arriostrar = 500~00 cm 

longitud máxima sin arriostrar Lu= 204 cm 

Tipo de sección = 1 

M intermedio = O T on·m 
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Ejemplo V-44. Una viga empotrada en ..., extremo y libre en el otro. de 5 m de daro, debe soportar una carga 
concentrada de diseño en el extremo libre de 600 kg. Diseñar la viga utilizando un perfiiiPR, IR ÓW de acero NOM
B-254 (ASTM A36) y las Normas NTC-1995. El diseño en este ejemplo se hará exdusivamente por flexión. El 
extremo de la viga está soportado lateralmente. · 

F = 500 -

1 ~ 
'- 5 '[, 

SOLUCIÓN: 
1. Diseño por flexión 
La condición que debe cumplu-se es la siguiente: 

Si la sección de la viga es compacta, el mód(jo de secciórí plástico necesario Z, se calcula como: 

donde: 

M. 
z_,="' F 

,.. y 

FR es el factor de reducción de resistencia igual a 0.90 (adimensionai).F, es el esfuerzo de fluencia del acero (F, = 2 
530 kglcm2 para acero NOM-B-254 o ASTM A36). . . . 

' ' _ 3x 10 3 
z,-0.90x2530 132 cm 

Un perfiiiPR, IR o W 152x18 (6x12) tiene un Z,= 136 cm3
, mayor que z_ = 132 cm3 

Sin embargo, al efectuar la revisión de este perfil, el momento resistente resultó menor que el momento de diseño, 
por lo que fue necesano proponer otra sección. La solución es el perfiiiPR, IR o W 254x22.3 (10x15) con un Z,= 262 
cm3

, que se revtsa a continuación. 

2. Clasificación de la sección. 
En la figura siguiente se indican las dimensiones del perfil selecdooado, acotadas en mm. 

Relaciones límite ancho/grueso (Tabla 2.3.1. Normas NTC-1995) 

Pabnes: 

b¡ - 10.2 
21¡- 2x0.69 

Alma: 

L= 25.4-2xl.7 
1 w 0.58 

7.4 < 1 .[F; = ~2 530 ~ 9.15 

38 <. 3 500/ ¡-;;- = 3 500/ r.= = 70 
/ .yF, /,¡2 530 

La sección es tipo 1. 

Perlf IPR, 1'1 Ó W2S4x22.3(10x16) 
Acotackv- en mm 

Como primer paso se determina la longitud Lw para saber si el pandeo lateral es o no critico. L. se detennina con la 
ecuación (3.3.13) o con la (3.3.15), ambas expresiones son válidas para secciones 1 o H. laminadas o soldadas. 

L.= 1~ rc0· ~~+~!+ Xt 
• DISEÑO DE ESTRUCTURAS METÁUCAS 

Hector Soto Aodriguez 

(3.3.13) L.=6J: d;'~!+~I+Xt (3.3.15) 

400 
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donde: 

. . ZF, ~ . 
. \u = 4.293C GJ fJ; = 3.22.\, 

En las eruaciones anteriores: 

C es la constante de tor.;ión por alabeo, en cm6
, G, es et módulo de elastiddad al esfuerzo cortante del acero(784 

000 kg/cm2},J, es la constante de tor.;ión de Saint Venant, en cm', C. coefidente que depende de la ley de variadón 
del momento flexionante a lo largo del eje del elemento en flexión (adimensional), Z, es el módulo de sección 
plástico. en cm3

, X, y X. coefidentes adimensionates, r, es el radio de giro alrededor del eje Y - Y, en cm y e, es el 
grueso del patín comprimido, en cm. Los valores de J y c. se indican en las Ayudas de diseño. M-DEM-VII. Si no se 
dispone de este documento, las constantes de tor.;ión J y c. se pueden determinar de manera aproximada. utilizando 
las eruaciones siguientes, que son válidas para secciooes 1 ó H, laminados o soldadas: 

J -l'<"~ 3_l(2b 3 d'') - 3 "-" / - 3 :¡ t, + t. ,y 
donde: 
b es el ancho de cada uno de los elementos planos que fOITTléVl la sección, en cm, t es el grueso de cada uno de los 
elementos planos componentes de la sección, en cm, d' es la distancia entre los centroides de los patines, en cm 
(d'=d-t¡) e 1, es el momento de inercia de la sección con respecto al eje Y-Y, en cm'. 

El perfil IPR, IR o W 254x22.3 (10x15), tiene las propiedades geométricas siguientes: 

A= 28.5 cm2 J = f( 2x 10.2 x 0.693
) +tx 24.02 x 0.583 = 3.8 cm' 

r,=2.1cm y c.= 12CX 25 :-o·69 )' 18318cm' 

Cálculo de L, 
Se utiliza la ecuación (3.3.13) de las NTC-1995 

. ZF, ~ . 
. \, = 4.293 C GJ vT; = 3.22.\, 

Coefiaente C 
C=0.60+0.40M11 M, C=o:60+o.40M,IM, 

M, y M, son el menor y el mayor de los momentos en los extremos del tramo en estudio, tomados en valor 
absoluto. 

M,=o, porlotantoC=0.60 
. 262 X 2 5 30 l'i83T8 . 

. \. = 4.293 X 0.60 784 OOOx 3.8 v----uo = 7.08 

Luego. 

L,= .fi:" JEc.~1 +J1 +x; = ,fi, 2.039x1o'x18318J1+Jl+ 7.08,= 200cm 
.\, GJ 7.08 · 784000x3.8 

L= 50ocm > L.=200cm 
Cálculo deL, 

V 3 22 \' . X X. . 7.08 
_,,= .. ' o ,= 3.22 = 3.22 = 2·2 

L = ..fi, 2.039x106 xi8318~1 +J1 +(22 f = 418 ' 2.2 784 OOOx 3.8 · cm 

Utilizando las expresiones simplificadas (3.3.15) y (3.3.16): 

401 • DISEÑO DE ESTRUCTURAS METÁLICAS 
HéCtor Soto R~riguez 
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donde: 

L =6.55 dr, 11+ '1+\-i. L=6.55 dry 11+ '1+\-i 
., X • 1 '/ V 1 T.\; • r X r t 'V V 1 T .-\ ; 

. c{dY. Fy .\,=7.7 -¡) y=322X, 

\. 7 7 o 6(25.4 y. 2 530 7.71' 
· • = · x · 0.69) 2.039x !O" 

(
d'fF, 

X,=2.4C 1) E 

X = 7·77 =241 ' 3.22 . 

L,- 6.55x25.4x2.1Jl+Jl+(7.77)' =194cm 
7.77x0.69 

Puesto que L = 500 cm> L,= 3 99 cm. el estado límite critico es el de pandeo lateral elástico. 

Cálculo del momento resistente. 
El estado límite es de pandeo por flexotorsión y la sección es tipo 1 .. con dos ejes de simetría, de manera que el 
momento resistente nominal se calwa con la ecuación (3.3.9) 

M =T<E ¡ .L+(!!.Y.c]M ""2·039 xl0" 12 
2
3·. 8

6 
+ ( 5"00Y.i8318Jxl0-'=3.S•~m ' CL 2.6 L) • ' 0.60x500 ) ~ 

Puede utilizarse también la ecuación aproximada (3.3.10): 

donde: 

EAt 
Jf,,= (L r,) 

11 = 4.1E4d 
· '' (L r,)2 

Luego: 

2.039x !O"x 28.5x 0.69 ¡~' = 168 1011-

(
500) X V . ffi 

2.1 

4. 7 X 2.039 X !O" X 28.5 X 25.4 X!()"' = 1.2ZIIJil-m 

( 500)' 
2.1 

En este caso las dos eruaaones (3.3.9) y (3.3.10) proporcicnan re5Utados prácticamente iguales. 
Finalmente: 

MR=+M. 
MR = 0.90 3.46= lllllll-m >M,= 3100-m 

CONCLUSIÓN: 
El perfiiiPR, IR ÓW 254x22.3 (10x15) es aderuado, de acuerdo con las consideraciones de disefD de las Nonnas 
NTC-1995. El problema puede resolverse mucho más rápidamente, sin calcular L, y L .. utilizando las ecuaciones 
3.3.7 y 3.38 de las NTC-1995. 

MR = 1.15 FRMp(l- o.z::::p) pMl 110 maya-que FRMP (3.3.7) 

En este caso: 

• DISEÑO DE ESTRUCTURAS METÁUCAS 
Héctor Soto Rodriguez 

Si Mu S(2!3)M, 

M,= 3.5 tOO-m (Se calclió an1ba) 
.\1p = Z F, = 262x2 130 x ¡o·'= 6.63 ton-m 

M,= 3.5100-m < 1/3 M, =4.42 ton-m 
:. MR = FRM,=0.9x3.5 =3.15lllll-m 

402 
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1 A-36 Fy = 2530 kg/cm2 1 

r 
lJL~ep 

1 b = 11 14.601 EJ 
1 ep= 11 0.911~ 

1 d = 11 25_eol ~ 

81 0.61)~ 

jiR 250 x 32_ 71 

1\is::··,o-; 41.80: cm2 
P~sol¡it ·· . . ..... Jvor K.~ 
liiiS. < 4.910.00. cm4 
sio.r:: - ----'381 :oor~;;;J" 
f>t, ~: :;, . ._ 10.80;. cm 

·fY:t.::·'. 

Zli>>· 
Zf): .: ... 

475.00; cm4 
65.10: cm3 
3.37.· cm 

426:oo! c,;,3 
· · ---9!!.90; cm3 

J:-05<·· ..................... 9.96; cm4 
73.500.00. cm6 

Ml =.O Ton-m 

M2=0 Ton-m 

MOMENTO DE DISERO = 84.00 Ton-m 

MOMENTO RESISTENTE = 9.70 Ton-m 

longitud libre sin arriostrar = 0,00 cm 

Longitud ~áxima sin arriostrar Lu= 243 cm 

Tipo de· sección= 1 

M intermedio = 84 Ton-m 
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1 A-36 Fy - 2530 kg/cm2 1 

1 b = 1] 14.60]] cm ] 

1 ep= 1 L] _o-'--.9--'-'1] ~ 

1 d = 11 25.80] ~ 

]ea=]] 0.61] ~ 

llR 250 x 32.71 CARGA DE DISEAO = 28.00 Ton 

--j~J~'-· ~!1.·. IRESISTENCIAAL CORTANTE 23.65 Tonl 

4.9Ül.OO; cm4 
.. .... .. :J81)lóJ. cm3 

10,80" cm 
.. _4_75.00 cm4 

. 65.10 cm3 
3,3_7 cm 

426.00 cm3 
99.90 cm3 

... __ 9.96 cm4 
cm6 
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.3 Miembros en flexión (vigas y trabes armadas) 

3.3.2.2 Miembros en los que el pandeo lateral es crítico (L > Lu) 

En vigas de sección transversal/ o H, laminadas o hechas con tres placas soldadas, Mu. 
cuando el pandeo lateral se inicia en el intervalo elásti¡;o, es igual a: 

1t 
Mu=-

CL 

PERFIL /PR, IR o W 406x36.9(16x26)* 

Propiedades geométricas de la sección: 

· .= 399 cm 4 

~. = 151 723 cm6 

J = 10.8 cm4 

Propiedades mecánicas del acero: 

E = 2.039x1 06 Kg/cm2 (200 000 MPa o 29 000 ksi) 
G = 784 200 Kg/cm2 

( 77 200 MPa o 11 150 ksi) 

(3.3.6) 

Nótese que en estas ecuaciones no interviene el esfuerzo de fluencia Fy. 

Se sustituyen valores en las ecuaciones anteriores: 

Mu = rr 2.039x106 x399x784200x10.8+(
2

·
039

x
1

0
6

rrJ

2 

x399x151 733 x10-5= 6.15 T-m 
1x 600 600 

ó también: 

2.039 X 1 0 6 n 
Mu= -----

1.0x600 [ 
2 l 10.8 1t . -

399 --+(-) 151 723 x10 5 = 6.15 T-m 
2.6 600 

Con las dos ecuaciones se obtiene el mismo resultado. 
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Ejemplo V-45. Una viga libremente apoyada de 6 m de daro, debe soportar una carga concentrada de 4 ton, 
aplicada en la sección centra (centro del daro). Diseñar la viga escogiendo un perfil IPR, IR ó W. supon1endo 
que se encuentra soportada lateralmente en toda su longitud. utilice acero NOM-B-254 (ASTM A36) y las 
Normas NTC-1995. La viga forma parte de una construcción del grupo B (F,=1.4) 

p = 4 ton 

• ~ 1. 
3 3 

6 m 

Diagrama de momentos flexlonantes 

Vlg• delejempK> V-45 

SOLUCIÓN: 
Acciones de diseño 

V...,= FÍP = 1.42x.4 =2.8ton 

Diseño por flexión 
Se supone, inicialmente, que la sección de la viga es tipo 1 ó 2. De la eCuación 3.3.1 de las Normas NTC-1995, 

Se requiere un módulo de sección plástico Z, no menor que el siguiente: 

Z M...... \A X lO' 369 3 
.ut•c = FR ,FY = 0.9 x 2 530 - cm 

Se propone un perfiliPR, IR ó W 254x32.9 (10x22), que tiene Z, = 426 cm3> Z-~=369 cm3
. 

Clasificación de la sección. 
Las relaaones ancho/grueso de los patines y del alma no deben exceder los valores máximos admisibles de la 
Tabla 2.3.1 para secciones tipo 1. En la figura siguiente se indican las dimensiones del perfil IPR, IR o W 
seleccionado, acotadas en mm. 

6.1 

Patines: 

b¡ = 14.6 
21¡ 2x0.91 

Álma: 

91 

d • 2k ·= ~~.8- 2 X 1.9 _ 36.1 < 3 ~00 = 3 ~00 = 69.6 
r. 0.61 .[F; .J2 ~30 

PerfiiiPR, IR ó W 254x32.9(10x22) 
Acotaciones en mm 

La sección es tipo 1. No hay problemas de pandeo local 

403 • DISEÑO DE ESTRUCTURAS METÁUCAS 
Héctor Soto Rodriguez 
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Como la. viga está soportada lateralmente en toda la longitud, no puede haber falla por pandeo lateral. Por lo 
tanto, la viga alcanzará el estado límite de resistenCia en flexión cuando se deforme una articulación plástica 
en el centro del claro, que es la secCión donde el momento flexionante es máximo. Como la viga es isostática. 
una articulaCión plástica la convierte en mecanismo. 

MR ~FR Z, F, = 0.9 x 426 x 2 530 x1o·' = 9.7 ton-m> M, =8.4 ton-m Correcto 

La secCión propuesta es adecuada. Esto era evidente, puesto que es compacta, está soportada lateralmente en 
toda su longitud, y tiene un z. mayor que el necesario. 

Revisión por cortante. 
La resistenCia de diseño en cortante es: 

+v~'~ ~0.9 v. 

donde: 

S1 se cumple la condiCión siguiente: 

k= 5.0 para vigas sin atiesadores transversales. 

l!. = 22 = 36 
111 O.·.Jl 

1 570 Jk ~ 1 57oJ 2 ; 30 = 10 > 1~ = 36 

Finalmente: 

v. =0.6 x 2 530 x 25.8 x 0.61 x 10"3 =24 ton» V,~-= 2.8 ton Bien 

Como era de esperarse, la viga está muy sobrada por cortante. 

CONCLUSIÓN: 
El perfil IPR, IR Ó W 254x32.9(10x22) es adecuado. 

• DISEÑO DE ESTRUCTURAS MET ÁUCAS 
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f'/IGA DE 3 PLACAS SOlDADAS\ MOMENTO DE DISEt:IO = BB7.00 T on·m 
1 A-36 Fy- 2530 kg/cm2 1 

r···-·.• :•tqep 
d -;+ ea 

~"6:·.·-~ 

1 b = 11 25.ooll cm 1 

1 ep= 11 z.ool @1] 

1 d = 11 70.001 @1] 

1 ea= 11 1.oo1 @1] 

,E•peciticaci"'!et: 
. ·· · del ()DF,_:·\·: 

Ai~<i-''.·. 

~~~~~·-·. 
SiL·.-<· 
htiZ\ • 
'hi:'!.•··.••.• ..•. :: 
Syi< · 

zx;• ··•· 
Zio · ·· 
J.\ .. ~~;:;(:;·?· . . 
e~ :< .. 

: 166,º0 cm2 
130.18. Kg __ 

139_,55iúii( cm4 
__ 3_.987.3?. cm3 
. _29,oo:. cm 

.. 5.-_213.8_~: cm4 
417.11 . crn3 

5.GIÍ: cm 
. -Üi2z:251' ~;;;3 

. s'ú.5ó: crn3 
.155.33' cm4 

6.027.191: cmG 

M1 =O Ton-m 

M2 =O Ton·rn 

MOMENTO RESISTENTE= 102.97 Ton·rn 

longitud libre ~in arriostrar = o_oo cm 

longitud máxima sin arriostrar Lu= 395 cm 

Tipo de sección = 1 

h4 inlermedio = 887 Ton-m 
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Ejemplo V-49. Revisar. confonne a las Normas NTG-rt.:DF-2000. la viga secundaria T-S del Sistema de piso 
de la estructura para un edificio. La viga se fabricó con tres placas soldadas de acero NOM-B-254 (ASTM A36), 
y forma parte de una construcción del grupo B. Se considera que el sistema de piso pioportiona soporte lateral 
continuo al patín superior de la viga, mediante pernos conectores de cortante para formar la construcción 
compuesta completa. 

;¡ 
' . i 

1 

G)-L_j 

¡1-JJ 

1 

4ml 
-l 

' 

1._,, 
1 
1 _, 

4m~ ' -
' 
11-1 

T- 1-3:! 

-; -l _, 
' ' 

'" 
~ .-

1-:!1 

•• 
_, _, 

-:' ' ' "' - "' 
T-' 1-1 

' 
1·31 1-JO _, 
_, _, _, _, -l _, 
' ' ~ ' ~ ' - V. V. "' 

..,, l-1 l-1 

• 1 
¡v 

...¡ _, _, _, _, _, 
' ' ' 1 ' ' - "' - "' - "' 

H 1-B -7 

0 0 0 0 
' 

l·ZII · 1-::;' 1-26 1-25 1-h ¡:¡:: 
1 

~~ 
~ -l -l -l _, _, _, _, _, 
' ' ' ' ~ ' ' 1 ~ - "' - "' "' - "' 

H 1-1 1-1 1-14 -1 -IZ 

1 
-l ...¡ ...¡ ...¡ ...¡ ...¡ _, _, _, 

~:1 ~ 1 ' ~ ' ~ ' ' "' - "' "' "' -1 
' 

·• -5 -· -3 -2 1-1 

1 ' ."1 : 1 
., 

• 1 
' 

• 1 5.5m 5.5m 5.5m 5.5m 5.5m 5.5m 5.5m 5.5m 5.5m 5.am ' 

55 m 

Plant. tipo de t. estructura del edificio 

VIga del ejemplo V-49 

SOLUCIÓN 
1. Carga sobre la viga secundaria. 
Del análisis de cargas del ejemplo V-20, se tiene: 

2. ACCiones de diseño 

Carga de trabajo muerta 
Carga de trabajo viva· 
Carga total 

w, ~ FC(CM + CV)b~ 1.4x0.94x2.75 = 3.62 ton/m 

r 22 

8 ! 
1 700 

' 
1 

1 
250 

Sección tra~JSveraal 
Vlge T-S 

C.M = 
C. V= 
CM+CV= 

540 kglm2 

400 
940 kglm2 

En la expresión anterior FC es el factor de carga para C':)f"ls\ruociones tipo By b es el ancho tributario de la viga, 
en m. El claro de la viga T -s es de 14 m y de acuerdo con el tipo de conexiones utilizadas. la viga está 
libremente apoyada 

VlgeT-S 

Elementos mecánicos factorizados (Fuerza cortante y momento flexionante) 

V . = w,L 
-~ 2 

M. . = w,L2 

~ 8 

3.622x 14 = 25.3 ton 

. l 
162 ; 14 

= 88.7 ton-m 

Como el sistema de piso propon::iona soporte lateral continuo al patín superior de la viga, el pandeo lateral no 
es critico. (Cuando un momento flexionante actúa, ti-.·de a desplazar la viga en la direoción más débil. El 
pandeo lateral no es critico porque la losa impide este desplazamiento, siempre y cuando se gárantice que la 

415 • DISEÑO DE ESTRUcruRAS METÁUCAS 
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un1ón losa/patín de compresión es adecuada). Los estados límite que deben revisarse son el agotamiento de la 
resistencia a la flexión en la sección critica (como la viga es isostática no puede haber distribución de 
momentos), el de resistencia del alma a cortante, y el estado límite de servicio de defOfTTlaciones. 

3. Diseño por flexión 

Soporle lateral tontlnuo 81 plltin 
euperlor de /a viga T -S 

La condición que se debe cumplir de acuerdo con el Artículo 3.3.2 es la siguiente: 

Si la sección de la viga es tipo 1 o 2, el momento resistente se calcula mediante la ecuación siguiente: 

MR = FRZF, 
MR.?M~ 

FRZF,=M. 

Cálculo del módulo de sección plástico mínimo necesario: 

z- M. - 88.7x lO' 3 895 cm' 
- FRFy- 0.9x2 530 

3.1 Características geométricas de la sección transversal de la viga. 
De la ayudas de diseño, M-DEM-VII, para miembros tipo 1 formados por placas, el momento de sección plástico 
se calcula con la ecuación Siguiente: 

Z, = b1t¡(d- t1 ) + d';t· = 25 x 2.2(70- 2.2) + 65·6:x 0·8 4 348 cm3 "z,_ = 3 895 cm3 

(se podría disminuir la sección) 

3.2 Clasificación de la sección 
Para clasificar la sección como tipo 1 o 2, se revisan las relaciones ancho/grueso de patines y alma. 

y , , 

Sección transversa/ 
Acotac/onea en cm 

Patines: t = 2 ;~_2 = 5.1 < 460/ .¡F; = 460/./2 530= 9.2 

Alma: ~: = 70 -g8x2
2 82> 3 5oof.¡F; = 3 5oof,J2 5309>9.6 

Los patines cumplen los requisitos de las secciones tipo. 1, pero el alma no. El valor máximo de la relación 
peralte/grueso del alma para secciones tipo 2, de acuerdo con la Tabla 2.3.1, es: 

• DISEÑO DE ESTRUCTURAS METÁUCAS 
Héctor Soto Rodriguez 416 

82 



.__ov___. · Fu = 4 925 kg/cm2 (490 Mpa, 70 ksi) 
y Fy = 3 520 kg/cm2 (350 Mpa, 50 ksi) 

if ~ 
L = 300 cm k = 1. O 

X X RESISTENCIA DE DISEÑO DE TUBOS CIRCULARES DE 

~ ~t I?ARED DELGADA, SOMETIDOS A COMPRESIÓN AXIAL 

y 
Sí 0.115/Fy < D/t< 0.448 E/Fy 

92.6 < D/t < 361 

Designación 
1 

Relación At A o A e Rn 
D x t 

mm X mm in X in 1 D 1 t cm' cm2 cm' Ton 
610 X 6.35 24 X 0.250 

1 

96.06 120.42 107.16 107.389 2522.69 

762 X 6.35 30 X 0.250 1 120.00 150.75 127.44 127.695 2530.25 
762 X 7.92 30 X 0.312 

1 

96.21 187.63 166.90 167.134 2530.20 

914 X 7.92 36 X 0.312 115.40 225.45 192.19 192.446 2533.71 
914 X 9.53 36 X 0.375 95.91 270.79 241.07 241.299 2533.68 

1067 X 9.53 42 X 0.375 111.96 316.6 271.70 271.955 2535.55 

1219 X 9.53 48 X 0.375 127.91 363:11 302.95 303.204 2536.61 

1422 X 9.53 56 X 0,375 1 149.21 422.88 342.69 342.944 2537.44 
1422 X 12.70 56 X 0.500 

1 

111.97 562.29 482.54 482.797 2537.43 

1524 X 9.53 60 X 0.375 ! 159.92 453.42 363.08 363.327 2537.71 
1524 X 12 70 60 X 0.500 i 120.00 602.98 509.74 509.992 2537.70 1 

NOTAS 
At = Área total, no reducida, de su secc1ón transversal, cm2 

Ae = área neta efectiva de la sección transversal de un miembro, en cm2 

R = Parametro para determinar el área efectiva de la columna de sección 
transversal hueca (adimensional) 

R = (F /2Fe) 112 

Fe = rrf E 1 (K L 1 r)2 

Ao = [(0.037E 1 Fy(D/t)) + 2/3] Al 
Ae = [1 - (1 - R2

) (1 - Ao/At)]At 
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.-~---- Fu = 4 925 kg/cm2 (490 Mpa, 70 k si) 
" Fy =· 3 520 kg/cm2 (350 Mpa, 50 k si) 

!( ~ RESISTENCIA DE DISEÑO DE MIEMBROS EN 
X X FLEXIÓN 

~ ~ TUBOS CIRCULARES 
t 

y 
Sí D 1 t 5 0.071 (E/Fy) = 41.2 

Designación 
Relación Zx MR 

D X t 
mm X mm m X in D /t cm3 Ton- m 
114 X 6.02 4.5 X 0.237 18.94 59.00 1.87 
114 X 8.56 4.5 X 0.337 13.32 78.40 2.48 
114 X 11.13 4.5 . X 0.438 10.24 95.16 3.01 
114 X 13.49 4.5 X 0.531 8.45 108.27 3.43 
114 X 17.12 4.5 X 0.674 6.66 . 124.67 3.95 

141 X 6.55 5.56 X 0.258 21.53 100.00 3.17 
141 X 9.53 5.56 X 0.375 14.80 136.45 4.32 
141 X 12.70 5.56 X 0.500 11.1 o 169.79 5.38 
141 X 15.88 5.56 X 0.652 8.88 198.16 6.28 
141 X 19.05 5.56 X 0.750 7.40 221.94 7.03 

168 X 7.11 6.63 X 0.280 23.63 155.94 4.94 
168 X 10.97 6.63 X o 432 15 31 224.37 7.11 
168 X 14.27 6.63 X 0.562 11.77 274 90 8.71 
168 X 18.26 6.63 X o 719 9.20 327.14 10.36 
168 X 21.93 6.63 X 0.864 7.66 367.71 11.65 

219 X 6 35 8.63 X 0.250 34.49 245.72 7.78 
219 X 7.04 8.63 X 0.277 31.11 269.83 8.55 
219 X 8.18 8.63 X 0.322 26.77 308.62 9.78 
219 X 10.31 8.63 X 0.406 21.24 37766 11.96 
219 X 12.70 8.63 X 0.500 17.24 450.03 14.26 
219 X 15.09 8.63 X 0.594 14.51 517.23 16.39 
219 X 18.25 8.63 X 0.719 12.00 598.57 18.96 
219 X 20.62 8.63 X 0.812 10.62 654.28 20.73 
219 X 22.23 8.63 X 0.875 9 85 689.67 21.85 

NOTAS: 
D = Diámetro exterior del tubo 
t = Espesor de la pared del tubo 
MR = FR Mp = FR Zx Fy 
FR= 0.90 
Zx = 1.12 Sx 
Sx =Módulo de sección elástico de la sección transversal completa 
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+--~.-------
Fu = 4 925 kg/cm2 (490 Mpa, 70 ksi) 

y Fy = 3 520 kg/cm2 (350 Mpa, 50 ksi) 

!( ~ 
a= 100 cm 

X X RESISTENCIA DE BISEÑO AL CORTANTE 

~ ~ 
' TUBOS CIRCULARES .. 

t VR;, 0.3 FR A Fy 
S( a/D ~ 3.2[(E/Fy)2/ (D/t)2 5] Y D/t ~ 0.309 (E/Fy) = 249 

y 

Designación 
Relación Relación VR = 0.683 A 

D x t -3.2(E Fy)2 

Mm X mm in X in D 1 t a/D (D/t)2 5 Ton 
457 X 6.35 18 X 0.250 71.97 2.19 24 61.40 

457 X 7.92 18 X 0.312 57.70 2.19 42 76.32 
457 X 11 13 18 X 0.438 41.06 2.19 99 106.48 
457 X 12.70 18 X 0.500 35.98 2.19 138 121.08 
457 X 14.27 18 X 0.562 32.03 2.19 185 135.56 
457 X 19.05 18 X 0.750 23.99 2.19 381 179.01 
457 X 23.83 18 X 0.938 19.18 2.19 667 221.49 

508 X 6.35 20 X 0.250 80.00 1.97 19 68.35 
508 X 9.53 20 X 0.375 53.31 1.97 52 101 93 
508 X 12.70 20 X 0.500 40.00 1.97 106 134.97 
508 X 15.09 20 X 0.504 33.66 1.97 163 159.60 
508 X 20.62 20 X 0.812. 24.64 1.97 357 215.64 

,61 o X 6.35 24 X 0.250 96.06 1.64 12 82.25 
610 X 9.53 24 X 0.375 64.01 1.64 33 122.78 
610 X 12.70 24 X 0.500 48.03 1.64 67 162.77 

' 610 X 14.27 24 X 0.562 42.75 1.64 90 182.41 
! 61 o X 17.48 24 X 0.668 34.90 1.64 149 222.23 

610 X 24.61 24 X o 969 24.79 1.64 351 309.12 

762 X 6.35 30 X 0.250 120.00 1.31 7 102.96 
762 X 7.92 30 X 0.312 96.21 1.31 12 128.15 
762 X 9.53 30 X 0.375 79.96 1.31 19 153.87 

1 
762 X 12.70 30 X 0.500 60.00 1.31 39 204.19 

1 

762 X 15.88 30 X 0.625 47.98 1.31 67 254.23 
762 X 19.05 30 X 0.750 40.00 1.31 106 303.69 

1 

914 X 7.92 36 X 0.312 115.40 1.09 8 153.98 
914 X 9.53 36 X 0.375 95.91 1.09 12 184.95 
914 X 12.70 36 X 0.500 71.97 1.09 24 245.61 
914 X 15.88 36 X 0.625 57.56 1.09 43 306.02 
914 X 19.05 36 X 0.750 47.98 1.09 67 365.81 
914 X 22 23 36 X 0.875 41.12 1 09 99 425.37 

NOTAS: 
VR = 0.3 FR A Fy = 0.3 x 0.90 x 2.530 x A= 0.683 A 
VR = Resistencia de diseño al cortante, en toneladas. 
A =Área total de la sección transversal del miembro, en cm2 
a = longitud del tramo de viga en fuerza cortante constante o casi cortante 
FR = 0.90 
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L- 600 cm e -1.o 

MOMENTO RESISTENTE NOMINAL 

VIGAS IPR,IR o W 

Designación ly J Ca M u 
0 X t 

mm X kg/m in X lb/ft cm' cm4 cm2 Ton- m 

406 X 38.9 16 X 26 399 10.8 151723 6.15 
406 X 46.2 16 X 31 516. 19.1 198448 8.67 

406 X 53.7 16 X 36 1020 22.5 392062 15.02 
406 X 59.8 16 X 40 1203 32.9 464567 18.66 
406 X 67.4 16 X 45 1365 46.2 534386 22.46 
406 X 74.4 16 X 50 1548 63.3 609576 26.92 
406 X 85.~ 16 X 57 1794 92.4 714305 33.57 

406 X 99.8 16 X 67 4953 99.5 1960312 72.07 
406 X 114.5 16 X 77 5744 148.6 2306723 88.78 
406 X 132.7 16 X 89 6785 226.9 2739066 112.06 
406 X 148.9 16 X 100 7742 321.7 3195577 136.56 

457 X 52.2 18 X 35 637 21.2 306131 10.96 
457 X 59.8 18 X 40 795 33.7 386692 14.61 
457 X 68.4 18 X 46 937 50,8 459196 18.52 

457 X 74 5 18 X 50 1669 51.6 816349 28.34 
457 X 82.0 18 X 55 1869 69.1 921078 33.23 
457 X 89.1 18 X 60 2085 90.3 1033863 38.72 
457 X 96.7 18 X 65. 2281 114 1138592 44.18 
457 X 105.3 18 X 71 2510 145 1262119 50.85 

457 X 112.9 18 X 76 6327 118 3141870 97 39 
457 X 128.1 18 X 86 7284 171 3652088 117.36 
457 X 144.3 18 X 97 8366 244 4242867 141.57 
457 X 18 X 106 81547 311 4672524 479.84 
457 X 177.8 18 X 119 10531 441 5451278 195.70 

NOTAS: 

e = Coeficiente que depende de la ley de variación del momento tlexionante a lo largo del eje 
de una barra en flex1ón (adimensional) 

L = Distancia entre secciones de una viga soportada lateralmente, en cm 

ly . = Momento de inercia alrededor del eje Y -Y. en cm' 

J = Constante de torsión de Saint Venant, en cm 4 

Ca= Constante de torsión por alabeo, en cm6 
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FIGURAS ILUSTRA TOlAS 

T H___:.fE-_·_~~H •. Colwmas 

L 

l H-.:...,...--H 
/ ~b~ Trabes 

Fig. a) Planta típica de un sistema de pim campues1D ac:.ro-conc:reto. 

\ .., F" losa de coocreto 
~------------~-~~-~-~~~~-~·'~..,~ T -- -------~..,..-...-,c,;:J,:.; ~ lámiAa acanajada de acero ENP 

10.91" 

l_ _______ _ -1---.------
EN (viga) 

.,Ji:... 

11--- Ancho·-· ·--...¡j 

/ Rg. c. Disúlludón de wfwlzve-de • ;: 5' • • .._. CO!iaeto. 
Fig. Si 1 -de ,._lllhdlr.IIIICIIa_., .......... 
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Sistema de piso compuesto aCero-concreto ordinario para edificios 

El ancho efectivo be de la losa de concreto, meáldo a cada lado del eje de la viga de acero, se toma igual 
al menor de las distancias siguientes: 

a) Un octavo del claro de la viga, medido entre centros de apoyos .. 

b) la mitad de la distancia al eje de la viga adyacente. 

e) la distancia al borde de la losa. 

El artículo 3.6.2.2 Ancho efectivo de las NTC-2002 omite el valor limite del ancho efectivo be, con 
base en el grueso de la losa de concreto rebzado. Los valores recomendados se basan en estudios 
teóricos y experimentales, asl como en los. códigos de cons!rucción de otros países, que cubren el 
diseño de miembros ci>mpuestos. 

Las mismas reglas de ancho efedlw son apficables a vigas compuestas que sopc111ai1 una losa de 
concreto reforzado que se extiende a ambos lados de la viga de acero. 

Para simplificar el diseño, el ancho efectivo se basa en el claro !Dtal de la viga, anre centros de 
apoyos, para vigas fibremente apoyadas o continuas. 

3.6.22. Ancho efectivo de la losa de concreto. 
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FIGURAS I.US TRA !!VAS 

Perno de 
cortante 
Tipo Nelson \'---_n ___ ,---') . Jt, • ~~P~~~or en 

Conector de 
barra 

Conector en T lb 11, 11, ~ 
barra \'--__ __,) )_; 

Conector con [ [ [ 

canales F\._~~~~~~~~~~"=~) 

Estribo de 
cortante 

ti!J- Con bi • usuales en construcción cornpuestl pclf" 

Enrique Martínez Romero, S.A 

Los conectores de cortanta r~couocidos en las NTC- 2002, serán canales de aceros eslrUcturales 
laminados en catiente, o banas de acero all'l cabeza cuya longitud, después de su inslaiacién, o será 
menor de cuatro diámetros del vástago. 

Existen otros tipos de conectores que han empleado espe · E '* en el diseño de es1ruc1uras 
compues1as acero-<:encreto y que se ITUISlrlWl en. la figura. Cort ·, de# M. C. Etrrique flarlínez 
Romero. Estos conectores han demostrado 1r1 funcionamiento adecuado. 

Los conectores de cortante deberán estar ahogados en losas hechas con un concreto de peso 
volumétrico no menor que 1500 Kg/mJ. 

3.6.5 Conectores de cortante 

GUIA PRACTICA NAQONAL PAliA DISEÑO DE ESTRUCTURAS OE ACIIIO 
•HécrY Soto Roch¡uez 

89 



FIGURAS lVSTRA TJVAS 

En esta sección se trata el diseño de miembros estrudurales formadoS por perfiles de acero que t"3bajan 
en conjunto con elementos de concreto reforzado, o can recubrimientos o rellenos de esm ll'la&ial . 

:1·. •.:· .. ; . . . - . ·. . . . . . . . -~ ' '~.:, . ~ 
"':; . . . . . ·, ·. 
.. . . 

,.. . "· ~ 

. .. 
.. . . . . .•. . ~ .. ... .. . .. . . 

.. 
. .. . .. 

Columnas compuestas, formadas por perfiles da ac:aro laminados tipo IPR, IR o W 
•. 

@ . . . • . . 

Tubos circularas, cuadrados o rectangulares rellanos de concreto 

j de concreto 

.t;::::::::;:;!::::.~ te, • Ec. 

Perfil de acero 
V 

Vigas o trabas qua soportan una losa da conct'lltl», iit•CCdectados de 111111ara qua los dos 
materiales trabaja • cu::;a*'. 

Vigas o tnb• de- abog.ta • &JhU 1 Manado 

3.6 Coailb a:dón ccm b: 
T 

cul.\ PRACTICA MQDJW. PARA DISENO DE EST1IIICTIIMS DE A1CS!0 
~Soto Roanguez 

90 



e 
1 

. : · ... ~ ... " 

( 

Viga y losa de concreto 
antes de la carga 

----------
(a) 

. . ·. . . . ·. .. ... · .... ·' .............. .. 

• 

(b) 

Fig. Vigas en flexión. a) viga no compues1a y b)'Viga compuesta. 

FIGURAS ILUSTRATIVAS 

En la Fig. a) se muestra las deflexión en la viga de acero, aJando ésla soporta una losa de coocreto y los 
dos materiales trabajan por separado, sin ninguna conexión o anclaje mecáuico. 

Cuando la viga de acero y la losa de concreto se unen, comparten las c;a¡gas aplicadas en proporción a 
su rigidez, El. · 

¡• 
~ . 

B •... -~ · .. · ..... .. . . . ~ 

(a) (di 

Fig. Sección compuesta a) Viga que soporta un alosa • ;u;:ae, b) Sección transformada, e) 
Flujo de cortante en la sección a-ay d) Conectores de mtac., para fonnar la sección compues1a. 

Cuando se une el concreto con el acero para trabajar en ~ bs asfueaos en la sección de acero 
ser.in n veces los del concreto. 

Para propósitos de análisis estructural, se transforma el QfiJiillti • su equivalente en acero y se 
considera la sección compuesta como un miembro hecha uau¡d 1 ••• de acero estructural Esta 
transformación se muestra en la Fig. b). Se sustituye un lidio ¡ · ' *de concreto por su equivalente 
en acero. de ancho bci n. La sección transfonnacla tendrá el .. ...., lh.asticidad del acero. 

Se establece la condición de que en el nivela-a, Fig. e), asAr• cWcrmación en la superticie superior 
del acero es compatible mediante una defumaciá• igual en la supaicie inferior del elemento de concrelc. 

rai.\ PIIAcTJCA vmiW, PJIN. DISSio DE BTRIIC!UIIiiSliE ACERO 
-HecrJr Soto Ro<rrguez 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Losa de conaeto reforzado 

-. . ... ....... 
. .. 

Conectores de bala can cabeza SÜiiJS 

• 

Losa de conaeto 

... 
-:...:....·_···~·-· .. 

Fig. Detalles que proporcionan soporta lateral conllnw a vigas compuestas que forman parte de 
sistemas de piso y de c:ullierta- elflclotl y pu.m... 

Muchas vigas que se utilizan en esbucturas convenciooaias y en puentes sopol1:an losas de concre1D o 
sistemas de piso a base de losas de coocre1D con láminas de zao acanalada. 

L a figura muestra la manera en que las losas y sistemas de piso por si mismas pueden proporcionar, con 
detalles sencillos, soporte lateral continuo a las vigas. Esto es especialmente válido para vigas 6bremente 
apoyadas. (En estructuras continuas, en la zonas de los apoyos. el patln en compresión es el inferior). En 
estas condiciones, la distancia entre secciooes de wur viga sq101tadas late!almente /, puede 1Dmarse 
igual a cero. 

Para símbolos de soldadura, véase la norma NOM-H-111 "Sb6abs para soldadura y proebas no 
deslroctivas·. 

GUIA PRACTICA NACIONAL PARA DISEÑO DE ESTRUCIIIIWl DEACBIO 
~IOf' Soto RoaJgUtJZ 
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RGURAS ILUSTRATIVAS 

• .. ~ 50 mm (2 Pulg.) min . 
h,s 75mm (3 PuJg.) 

'IZ=::r/1 
w, 38 mm (1 Y. Pulg.) min 

50 mm (2 Pulg.) min 

3B mm (1 Yz PuJg.) min 

50 mm (2 Pulg.) min 

~. ·hrtv. r .... r4 1:."::~~~~ 
l. •, 1 38 mm (1 Y. PuJg.) min 

50 mm (2 Pulg.) min 

w, 

50 mm (2 Pulg.) min 

F'tg. Requisitos de llsliminas de - acanaladas utilizadas con vigas compuestas. 

Las láminas de acero acanaildas tendriln una aftln nomina, hr, no mayor de 75 mm (3 pulg.). 

8 a1Cho promedio de la nerválba Wr, no será menor de 50 mm (2 pulg.), pero para el cálculo se fDmará 
un valor no mayor~ el ancho real de la neMid1Jra en la parta alta de la lámina 

los couecbes de cOI'Iantll ~ de su ii'Sa'ación deberán sobresafir cuando menos 40 mm (1 'lz 
pulg.) por aniba de la parta ala de la lámina de acero acanalada 

El grueso de la losa, amba de la pat1t afta de la lánina de acero acanalada, no será menor de 50 mm ( 2 
pulg.). 

GUIA PRACliCA JaQONAL PARJIDISBio DE ESTIIIIC1UIIo\S DE ACB!O 
oHOct:lr Solo -.,uez 
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Losa de concreto Losa de concreto 

~ ._t::: '+/~~ 
¡L• ----:::::::;;::• ·='r--1 "¡. "¡"~...,__· ....¡.J,.-· '-{"'; 

Viga Armadura 

1 

'í' .• 

FIGURAS !.!JSTRATIVAS 

Losa de concreto 
1 

.'i-

Joist 

Fig. VIga, armadura y larguero de alma abierta que soportan una bu de concreto 
colada sobre una lámina de acero acanaladL 

Resistencia de diseño : 

La resistencia de diseño se detennina según las disposicial• da los articules 3.6.2.1 a 3.6.2.3, con las 
modificaciones siguientes: 

Esta sección se aplica a láminas de acero acanaladas que 1ilnm las siguientes dimensiones 

Requisitos de la lárriu tle acero acanalada 

h, = Altura nominal de las nervaduras 
Wr = ancho medio de las neNaduras 

1 Los conedXln!s de cortante de banas de acero can t31eza tendnín ~._.,....no mayor de 19 mm {314 
pulg. ), y se soldarán a la viga di'ectarner* o a billis de llr lánina, y-Wllit itP• 1 ~. sobresaldrán no 
menos de 38 nvn { 1/12 pulg) del borde superitr ca lllínina. 

3. 6.2.41.osa CIM --.de acero a 

GlllaiiW:11CA-U.PARA IISSio DE ESTR~IIE-
· - ScoolloGnquez 
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FIGURAS ILUSTRATIVAS 

Nervaduras de la lámina de ac.o • 1 

" ,... • 1 •ala viga de acero 

Cuando las nervaduras de la lámina de acero aca1 ' la..,. 01ielltaas pelllllldicularmente a la viga 
de acero, en el cálculo de las propiedades de la wiá1 y ct. Ac • .... el COIICietD situado debajo 
de la parte superior de la lámina. 

A e Nervadura 

La separación de los conectores de cortante o 4' a • • a lo lllqD ct. la viga no debe ser mayor de 900 
mm. 

_ ...... ~ •·. ·•. '!!' • 
11.. . •• lt-

1 La resistencia nominal ele un conector de wtoul& de barra con cabeza se obtiene multip&cando el vakr 
'estipulado en 3.6.5 por el factlrde reducción !iguiente: 

3.6.2.4 lou -lín*la de ac8IO 
1 da. 

Nervaduras PI'P" 'culares a la viga de acero 

GUiA PRACTICA NACIONAL PARA DISE!io DI ESliiUClUMS Dl.tiCIIIO 
o+-tector Soto Rrx71guez 
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FIGURA§ ILUSTRATIVAS 

·. 
Vh 

Perfil de acero 
V 

______ ..... 

// Sección transversal 

( 
Número de conedDres de cor1ante en una viga compuesta 

El número de conectores da cortante que se coiocr.ll entra la sección de momento máximo, positivo o 
negativo, y la sección adyacente de moment> nulo, será igual a la fuerza cortanta horimntal calculada 
de acuerdo con la subsección 2 de esta sea:iJn cllo1dida enn la rasistenda nomila de cada 
conector. Véase subsección 3 O 4 y secciones b y e del artículo 3.5.24., 

N= 

Armadura 

Sección transversal 

Número de coneciiJres de cortante en una ai'TI1éldln o larguero 

En una armadura o larguero de aina abarta, deben cdoc:.sa los COIIIICtlles de cortante necesarios para 
obtener un trabajo en construcr:ién ~ completa, de acuerdo con la fonnula: 

donde. 
N = ~ de conectores cob • • s llnh el punto de rmmerrto máximo y el punto más cercano de 
.,Kltiditonulo 
Q, = Resisliu:ia al cor1B de un COIIICb 
Ac = hea dela sección nnsversal de la cuerda inferior de la annadura o larguero 

4. ...._.,Ita conectores·de cortante 

GUIA PRACTICA NAQONAL P/IIIA lliSEIÍO DIE DlltiiCTUIIAS DIE AC1110 
•Hectr Soto Roarr:¡uez 
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<IGURAS ILUSTRATIVAS 

En las expresiones anteriores: 
As:= kea de la sección transversal del vástago del cooector 
fe = Resistencia especificada del CllllcreUl M canpresión . 
Fu= Esfuerzo mínimo especificado de rupiJla M 1Bnsión del acero del conector 
Ec = módulo de el ticidacl del ca o:;¡etQ 

3. R · ~ ü ~ dei:Nrra ele acero con cabeza 
(''hd ........... , 

CoalnuaciDft 

La resistencia llOITinal de una ~ allegada en una losa maciza de concre1D, uilzada como conector de 

cortante, es: Conectore de canal 

. .. . . r .. ,j 
1 

Conector de cortante de una canal embebida en una losa de conae4D 

a. = o.J (t¡, + o.st.¡ L. 

lo= Grueso del patín de la canal 
ta = Grueso del alma de la canal 
Le = Longitud de la canal Canal 

La resistencia de la soldadura que une los conectores con el patín de la viga de acero, será cuando 
menos, igual a la resistencia del conector. 

Soldadura canal-viga de acero 

4. RI 1 lwlcla de conectores de cortante de canal 

I'IUIICl1CA MaaML PM"AIIEio 111 EI1IIUC1 AICBIO 
eH&ctcr Soto Roa7guez 
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"GURAS ILUSTRATIVAS 

La resistencia de diseño Re se determina cm las ecuaciones 3.2.1, con n = 1.4, y 3.2.2 de la sección 3.2 

[] DD 
Membros de sección transversal l. H o rectangular hueca 

donde: 

F1 y E se sustituyen por los valores modificados Fmy y Em . 

Ac = Area de concreto 
A = área del elemento de acero estructural 
A = Area de las barras de refuerzo longitudinales 
E = Módulo de elasticidad del acero 

(3.2.1) 

(3.6 .. 2) 

F1 = Esfuerzo de fluencia mínimo especificado del acero o del perfil o sección tubular 
fyr = Esfuerzo de fluencia mínimo especificado de las barras de refuerzo longitudinal 
fe = Resistencia especificada del c::crJCielb en compresión 
re= Resistencia nominal del COIICieb en compresión= 0.85fe 
C1, C2 y C3 son coeficientes I'UIIélicos acimensiooales, cuyos valores son: 

.. 

® • . . . ;.·]~- . .. 
. . 

e • 1.7 .t: 
~ / ~ 1 

Valores de los coeflcientlis C~o C2 y C3 

. . 

3.6.1.2 R::si tlitda de diseño de colurmas COiif ualtas comprimidas axialmenta. 

GUIA PRAC11CA NACIONAL PARA OISSio lE~ lE JoCB(Q 

•Hécler Soto Rodriguez 
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1 
1 
1 

) 

! 

' 

.. 

Conectare de cortante 

Losa de co"ncreto Ac 
1 

Sección transversal 

FlGURAS lUSTRATIVAS 

Conectores a cortante 
. / Superficie de contacto 

/ J ¡ concreto acero 

~L"~~ 
Vh-

Corte 1009itudinal 

Toda la fuena cortante horizontal que se desarrolla en la superficie de contacto entre la viga de acero y 
la losa de concreto debe ser transmitida pa los conec:t!nls de ccrtanlll. 

Cuando el concreto trabaja en compresión producida por tlexién, 11 flllrza cortante horimnCal que debe 
ser resistida entre el punto de momento positivo máximo y el pwm donde el momento es rub se toma 
igual al menor de los valores siguientes: 

I I 
Losa de concreto 

e/_ t 

,c"1.t . J~ . . - - , 
~ ' J:;J 

I 
• 

I 
w 

El 1 1 1 1 1 1 1 1¿ 
-e L 1 

111JJIITII\ 1 
T 

Mmáx 

l Vh l Vh t M=o 
? . 

{
o.ss·t. 

v'M = A. Fy 
Q, 

2. F ..u c:ottante horizontll 
3.6.5 Con 1 :acwn de coRMIII 

aaMI'IUoc'nc.t.IIMXIML PMAIISIEÑO lE ESTRUCTURAS DE ACERO 
.rteciJr SOto Roarrg uez 
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RGURAS ILUSTRATNAS 

1

1 

~í el sistema de piso proporciona soporte lateral al patil superior de las viga~ • .--tenerse en cuenta 
que en agunos tramos el patín comprimido es el inferior. 

' '1 
' ; j ( 

Viga T.S .·.:;; 

Losa de concreto 
e Patln superior 

, .J • • 
---~-.....}-~---~--; 

• ?a de acero 

T 

VIga lbrementa apoyada. El patín en compresión es 11 superior 
Momento flexionante positivo en todo el c:la'O 

'ii' 6 
Viga T-1 

Vlp e ltNa. 8 palín .. compresión es el Inferior. 
llona:u llwionatON negativos en bs apoyos 

3.3.2 R.-...nda de diseño en flexión 
•.rtmn>s en los que el pandeo lateral no es critico 

GUiA I'IIÁCTICA IIAQONAI. PARA CISEIÍO DE ESlRUCTVIIAS DE ACBIO -Solo Roalguez 
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~IGURAS ILUSTRATIVAS 

En las expresiones anteriores: 

fe = Resistencoa especificada del cor.cnltu en compresión 
Ac = Area efectiva d ela losa de conaau · 
As = Area de la sección transversal del pelfil de acero 
F1 = Esfuerzo de fluencia espeificado del acero del peril 
On = Suma de las resistencias nominales de los conectures de cortante colocados entre los puntos de 
momento máximo positivo y de momento nulo 

I----I----I 
Rllllllllliif1111111111111 

Viga continua 

I----I----I 

Fueaa cortante horizontal en vigas continuas 

En vigas continuas compuestas en las que el acero de refuerzo longitudinal de las zonas de momento 
negativo trabaja junto con el perfil de acero, la fueaa cortan111 horizontal que debe ser resistida entre los 
puntos de momento negativo máximo y de momentiO nulo se i:lma igual al menor de los valores: 

Acero de refuerzo 
longitudinal 

o o 

o o 

\ 

El Segundo valor es apicable unicamente a vigas que trabaja en construcción compuesta parcial. 

A, = área de las barras de refuerzo longitudinal en el ancho efectivo de la de la losa 
F" = Esfuerzo de fluencia mínimo especificado de las barras de refuerzo longillcinal 

2. Fuerza cortante horizontal 
3.6.5 Conec:tDras de cortante 

(Contlnuáción) 

GUIA P9IACTICA IIACONAL PARA DISE!lO DE ESliiiiCllMAS CE ACOO 
oHe<I!YSofo~uez 

1 o 1 



FIGURAS ILUSTRATIVAS 

-
' ' 

!e;; u. 
!-

1 la 
! : .. : Ir o' o ""\...J" e : ,. : 1 : ' ,. ' 1 1 1 ____; [___ ! i !1 - 1 ,___:. --- --' i! 1 ' ' '. ! !o 1 i 1 !o i: 1 

! : 
: O· O: e .. e 1 1' ! ' : 1 .. ! 
1 1' - ' ! 1 

' :: i ' 1. 
1 il 

1 
·¡ ' 

1 ' !i 1 1 1 1 1 
1 1 .¡ : : 

1 

1 1• ' 1 .lL . ' 
i o -"++ 

1 

¡o o! 1 
1 1 o ~ 0-

1 1 -

Viga, armadura y joist ahogado por completo en conretD. 

Las vigas, armaduras y largueros de alma abierta ( joist), ahogados por COflllletD en concrete colado al 
mismo tiempo que la losa están interconectados con él por adherencia natural, de manera que trabajan 
en construcción compuesta sin necesidad de conectores de cortante. 

Para que esta suposición sea correcta han de cumpfirse los requisitos siguientes: 

1. Estos elementos no están pintados. 

2. El recubrimiento de concreto en los lados y en la parte inferior del elemento de acero debe ser, 
como mínimo, de 50 mm. 

3. El borde superior del elemento de acero, está cuando menos, 40 mm, debajo del borde superior y 
50 mm encima del borde inferior de la losa . 

. El concreto que rodea al elemento de acero está provisto de una malla u otro acero de refuerzo 
adecuado para evitar que se desconche. 

Acero de ref~t 

, J">4cm 
o c::::r:::::J u 1 .. 

il- 1~ 

:l:ii 
~~~II__,¡::¡>scm 

-

Condiciones que deben cumplr las Yigas, armaduras y largueros de alma abierta para que trabajen 
en construccióa compuesta, sin conectores de conanC.. 

~gas, amtaltlras y largueros de alma abierta ( joist ) ahogados en concreto. 

GUIA PRACTICA NAOONAL PARA !ISBiO llE ESTRUCTURAS llE ACERO 
•Hec«>r Sato Rodnguez 
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RGURAS ILUSTRATIVAS 

Vigas 1, armaduras o largueros de alma abierta que soportan una losa de concreto 

Losa de concreto 

amina acanalada 

Vigas 1 con lámina de acero acanalada que mpoctin una losa de c:oncntiD 

Las armaduras y largueros de alma abierta compuesú:ls iri:amente pueden utiizarse como elementos 
libremente apoyados. No deben formar parte del sistema resistente a cargas la1erales. 

==> 
Acciónes 
laterales 
(sismo ó 
viento) 

Elemento libremente apoyado 

1 I ¡ I 

A-1 ó T-5 

I-----I 

3.6.2 llemlaros 111 ftelción. 
Alcance 

A-1 

Armadura 

TH? 
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RGURAS ~USTRATIVAS 

Losa de concreto . Losa de concreto 

' ¡ 

Annadura Joist 

Armaduras y largueros de alma abierta ("joist") que soportan una losa de concreto reforzado 

I----~T~1-----I----~T~1-----I - -

T-,5 " 
T-5 _.; 

T-5 > T-5_.;-

1 

T-5 -~ T-5 , 
1 

I----~T~-~2-----I----~T~-~2-----I 
1 1 1 

Conectores a' cortante 
Losa de concreto 
reforzado 

Perfil de acero 

Vigas compuestas libremente apoyadas, unidas a la losa de COfiCi..., c:on conectores de cortante 

Losa de concreto 

lJIIIIIIIIIllf!lllllllllll! 
- . .. 

VIga continua compuesta 

Viga 

Vigas compuestas continuas, ligadas a la losa efe concreto con conectores de cortanC. 

3.6 Coi;llllliii:Gióft compuesta 
(Con11ftaación) 

GUIA PRÁCTICA NACIONAL PARA DISEÑO DE ES11M:'IIIIIM DE ACERO 
eHiK:rJr Soto Roariguez 
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1 
1 
1 · FIGURAS ILUSTRATIVAS • 
1 

\ 
_J 

_-(~~~~0 r 
~: :r 
,-

~ 

At> 4% A 
At>4%b h 

Cokunna compuesta 
PerfiiiPR, IR o W anegado m conc:n*l 

Estri~s transversales 

r____,_ 40mm 

fl 
1 it 

1 \ 
11 
ll 

1 1 !1 
1 11 

1 i 1 
1 

, 1 :: 
1 1 

,, 
, 

--U_ , 

h 

~J ~b ~}J 
Var#8 grado 60 

A ~0.09 cm2 por cada 5 cm de separación enn barras 

1 1 b S!'_2f3b 

s<30cm 

11 1 

11 

ll 
i 

Requisitos del acero de refuerzo en c:obnnas a~mpUestas 

Tabla • Requisitos del concreto 

Resistencia a la compresión Peso volumétrico del concreto 
especificada del concre4D 

fe (Kg/cml) 

200 (20 MPa) < fe < 550 (54) Nonnal 

fe> 300 Ugero 

3..6.6.1 Miembros comprimidos. 
Limitaciones 

GUIA PRACnCA NAQONAL PARA DISENO DE ESTRUCTURAS OE ACERO 
•Hecror Soto RocJnguez 
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1 A-36 Fy = 2530 l<g/cm2 1 

--r----_: . .-... c,_---

:,· 

l-:'~::1, 'P 

1 b ~ 11 10.20j [§] 

1 ep= 11 0.691~ 

1 d = 11 25.401 ~ 

EJI U.5Bj~ 

E~pecit[cacionm·. 
- :;. dei:D!Jf.: •, ;, 

\ 
/ 

\ 

-J 

[IR 250 X 22.3[ MOMENTO OE OISERO ~ 3.00 Ton-m ' 

Aíii~ < 
PriOJnt: . --
¡;¡: :;,:·} /i -
s¡¡_,:,;:,:.·--:·,··-
-~~.~;·>.~~·y 

r· 

Zot--:·r:,·.;: 
ZiYf·:;;.: 
J:·'--:o;;-;;·; J: -
ca:::.-.... •.-.. -. . -

____ -~~:¡~ ~~~- MOMENTO RESISTENTE~ 3,28 T orÍ-m 

2.8BO.oo: cm4 

_22_7 .Ó~;- cm~. Longitud libre sin arriostrar ~ 500.00 cm 
.. 10.10: cm 
122.00: cm4 
"2:i.9o·: cm3 

... :.f~!( cm 
263.00 -;;;;;·3-

. 37.90 ~;;;3 
4.30· cm4 

1 B. 600.00! cm6 

M1 =O Ton-m 

M2 ~ 3 Ton-m 

Longitud máxima sin arriostrar Lu= 204 cm 

T ipri de sección = 1 

M intermedio = O Ton-m 
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Ejemplo V-44. Una viga empotrada en Ln extremo y libre en el otro, de 5 m de daro, debe soportar una carga 
concentrada de diseño en el extremo libre de 600 kg. Diseñar la viga utilizando l.fl perfiiiPR, IR ÓW de acero NOM
B-254 (ASTM A36) y las Normas NTC-1995. El diseño en este ejemplo se hará exdusivamente por flexión. El 
extremo de la viga está soportado lateralmente. 

500 ~ ·~ 

S .,-, 

111sJ- del ejemplo v-u 

SOLUCIÓN: 
1. Diseño por flexión 
La rondición que debe cumplirse es la siguiente: . 

Si la sección de la viga es compacta, el móduo de seccióri plástico necesario z. se calcula como: 

donde: 

M. 
z_,= t.F, 

FR es el factor de reducción de resistencia igual a 0.90 (adimensionai).F, es el esfuerzo de fluencia del acero (F, = 2 
530 kg/cm2 para acero NOM-B-254 o ASTM A36). . . . 

, 
_ 3x 10 32 3 

2•- 0.90x 2 530 1 cm 

Un perfiiiPR, IR o W 152x18 (6x12) tiene un z.= 136 cm3
, mayor que z_ = 132 cm3 

Sin embargo, al efectuar la revisión de este perfil, el momento resistente resultó menor que el momento de diseño, 
por lo que fue necesario proponer otra sección. La solución es el perfiiiPR, IR o W 254x22.3 (10x15) con un z.= 262 
cm3

, que se revisa a continuación. 

2. Clasificación de la sección. 
En la figura sigwente se indican las dimensiones del perfil seleccionado, acotadas en mm. 

Relaciones límite ancho/grueso (Tabla 2.3.1. Normas NTC-1995) 

L 
r 1 

i 
~~5.¡ 

-' 

Patines: 

Alma: 

L= 25.4-2x1.7 
t w 0.58 

La sección es tipo 1. 

Pel1f FR. fiÓ W264x22.3(10x16) 
Accáclol- en mm 

Como primer paso se determina la longitud Lw para saber si el pandeo lateral es o no critico. L, se determina con la 
ecuación (3.3. 13) o con la (3.3. 15), ambas expres¡ones son vál1das para secciones 1 oH, laminadas o soldadas. 

L.= f~ ~~5a JI+~I+ Xb 
• DISEÑO DE ESTRUCTURAS METÁUCAS 

Héctor Soto Rodriguez 

(3.3.13) . L =6.55 dr, ~I+~I+X' 
• Xu t. u (3.3.15) 

400 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA F. L U.N.A.M. 

IV.- DISEÑO DE UN SOW ÁNGULO A TENSIÓN, COMPRESIÓN, FLEXIÓN Y 
FLEXOCOMPRESIÓN CON EL MÉTODO LRFD. 

GENERALIDADES. 

En el diseño de ángulos en las nuevas normas tiene mncha importancia la conexión del ángulo ya que si solamente 
esta conectada un ala del ángulo la resistencia en tensión o compresión difiere de manera imponante comparada a 
que si el ángulo en sus extremos esta sujeta en sus dos alas. 

En el caso de ángulos en compresión cuando solo esta sujeta una ala en sus extremos se presenta un fenómeno de 
flexocompresión biaxial, motivo por el cual se reduce considerablemente la capacidad de un ángulo en estas 
condiciones de apoyo extremo. A continuación se presentan las Normas del AISC del LRFD - 1999 para el correcto 
diseño de ángulos aislados. 

Es necesario para el diseño de los ángulos en compresión revisar el pandeo local a través del valor A. igual a ancho 
entre espesor, en ángulos no hay A, ya que no hay secciones compactas según el AISC por lo que: 
Si A. < A., la sección no es compacta 
Si A. > A., la sección es esbelta y se tiene que introducir un factor de reducción Q. 

Acero 

Fy = 

E = 

0.446Jff 
FY 

0.54Jff 
FY 

0.910~ E 
Fy 

TABLA DE VALORES DE A. 
PARA MIEMBROS DE UN SOLO ÁNGULO EQUIVALENTE A LA 

TABLA 6 ADEL AISC - 1999 

A-7 A-36 A-50 

2320 Kglcm2 2533 Kg/cm2 3519 Kg/cm2 

2040730 Kglcm2 2040730 Kglcm2 2040730 Kglcm2 

13.227 12.659 10.740 

16.015 15.327 13.003 

26.988 25.829 21.913 

ESPECIFICACIONES PARA EL DISEÑO DE MIEMBROS DE UN SOLO ÁNGULO POR EL FACTOR 
DE CARGA Y RESISTENCIA. 

l. 
ALCANCES 

Este documento contiene el criterio para el diseño por Factor de Carga y Resistencia (LRFD) para miembros de un 
solo ángulo rolado en caliente, con lados iguales o desiguales en tensión, cortante, compresión, flexión y para fu.er:zas 
combinadas. Es nuestro propósito que sea compatible con el suplemento de Especificaciones de Diseño por el Factor 

-
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S" = módulo de sección elástica de la punta en compresión relacionada al eje de flexión. 
E = módulo de elasticidad 

5.1.2. 
Para el estado limite de fluencia cuando la punta del lado del ángulo esta en tensión 

M.= 1.5 M,. (5-2) 

Donde: 

M, = momento de fluencia alrededor al eje de flexión. 

5.1.3. 
Para el estado limite de pandeo con ton;ionallateral: 

Cuando M.b ~ M,. 

M. =[0.92-0.17~ r .. (5-3a) 

Cuando M.. > M, 

Donde: 

M..= Momento elástico de pandeo con torsionallateral, de la sección 5.2 o 5.3 cuando es aplicable. 

5.2. 
FLEXIÓN ALREDEDOR DE LOS EJES GEOMETRICOS 

5.2.1. 
a) Miembros de ángulo a la flexión con torsión-lateral restringida a lo largo de su longitud, deberá ser diseñado en 

base a la flexión del eje geométrico con la resistencia flexionante nominal M. limitado a lo previsto por las 
secciones 5.1.1. y 5.1.2. 

b) Para ángulos de lados iguales si la restricción de la ton;ión-lateral solo esta en el ponto de momento máximo, el 
momento requerido será limitado hasta q,M. por la sección 5.1. M,. será calculado usando el modulo de 
sección del eje geométrico y M.. será sustituido por 1.25 veces M.. calculado desde la ecuación 5-4. 

5.2.2. 
Miembros de ángulo con lados iguales sin restricción de torsión lateral Slijetos a fleXión aplicada en uno de los ejes 
geométricos son permitidas si son diseJiadas considerando solamente el eje geométrico flexionante suministrado: 

a) El momento de fluencia será basado en el uso de 0.80 de el módulo de sección de los ejes geométricos. 

b) Con compresión máxima en las pontas de los lados del ángulo, la resistencia nominal de flexión M. será 
detenninada por lo previsto en la sección 5.1.1. y en la sección 5.1.3. 

Donde: 
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a) Flexión en el eje mayor: 

La resistencia nominal a la flexión M., sobre el mayor eje principal será determinado por lo previsto en la 
sección 5.1.1. y para los lados en compresión en la sección 5.1.3. 

Donde 

Iz =momento de inercia en el eje menor principal 
rz =radio de giro para el eje menor principal 

fl. = [ /. J AZo (w 2 + z 2 }M]- 2z0 sección especial de propiedades para ángulos con lados desiguales. 

donde es positivo para el lado corto en compresión y negativo para el lado mas grande en compresión (véase 
los comentarios para los valores mas comunes de ángulos de todas las medidas). Si el lado mas grande esta en 
compresión, en cualquier lugar a lo largo de la dimensión del miembro sin amostrar, el valor negativo de ~
será usado. 

Zo =coordenada a lo largo del eje z del centro del corte con respecto al centroide. 
lw =momento de inercia para el eje mayor principal. 

b) Eje menor de torsión: 

6. 

La resistencia nominal de disei\o M., sobre el eje menor principal será determinada por la sección 5 .!.!.cuando 
cuando las puntas de los lados están en compresión y por la sección 5.1.2. cuando las puntas de los lados están 
en tensión. 

COMBINACIÓN DE FUERZAS 
La ecuación de interacción será calculada para los ejes principales de flexión cualquiera, por adición de todos los 
términos máximos de axial y flexión o considerando el sentido de los esfuerzos de flexión y a los puntos de la 
sección transversal, los términOs de flexión están, cualquiera de las dos, agregados o sustraídos para el termino de 
carga axial. 

6.1. 
MIEMBROS EN FLEXION Y COMPRESIÓN AXIAL 

6.1.1. 
La interacción de la flexión y la compresión axial aplicable a lugares específicos sobre la sección transversal será 
limitada por la ecuación 6-1 a y la ecuación 6-1 b: 

(6-la) 
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M. = resistencia nominal a flexión para tensión o compresión de acuerdo con la sección 5, como sea apropiado. Use 
el modulo de sección para lugares específicos en la sección transversal y considere el tipo de esfuerzo. 
4> = 4>t = factor de resistencia para la tensión = 0.90 
.¡., = factor de resistencia para la flexión = O. 90 

Para miembros sujetos a la flexión sobre los ejes geométricos, la evaluación de la resistencia requerida a la flexión 
será de acnerdo a las secciones 6.1.2. y 6.1.3. 

Los efectos de segundo orden debido a la tensión axial y la interacción de la flexión están permitidos y son 
considerados en la determinación de M. para su uso en las fonnnlas 6-la y 6-lb.' En lngar de usar las formulas 6-la y 
6-lb se permite un análisis mas detallado de la mteracción de la flexión y la tensión. 

(3. VALORESPARAÁNGUWS 
Tamaño del ángulo (in) (3. (in)" (3. (mm)• 

9x4 6.54 166.11 
8x6 3.31 84.07 
8x4 5.48 139.17 
7x4 4.37 110.99 
6x4 3.14 79.76 

6x3.5 3.69 93.73 
5 X 3.5 2.40 60.% 
5x3 2.99 75.94 

4 x3.5 0.87 22.10 
4x3 1.65 41.91 

3.5 X) 0.87 22.10 
3.5 X 2.5 1.62 41.15 
3 X 2.5 0.86 21.84 
3 x2 1.56 39.62 

2.5 X 2 0.85 21.59 
Piernas iguales 0.00 0.0 

• Tiene positivo o el valor negativo que dependen de la dirección de doblar (vea la figura C5.4) 

EJEMPLO. Diseñar la capacidad de carga de un ángulo de lados iguales de 1 y,~ x '!."de acero A-36. W y Z son 
los ejes principales que nos dan el menor y mayor radio de giro. Se propone para efectos de diset\o una distancia de 
1.00 m. 

y 

z w 

• • • 

• 
Ver tabla 1 de propiedades del MANUAL IMCA para ángulos de lados iguales. 

----' 
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F = ( 
0

·
877 J x 2530 = 947.84 Kglcm2 

" (1.53 )' 

Según ecuación ( 4-2) de las especificaciones. 

El diseño de miembros con resistencia a la compresión será: 

%Pn = 0.9 F"Ag 

Según sección 4, compresión 

4>, P.= 0.9 x 947.84 x 4.4 = 3753.44 Kg. Pandeo flexionante 

4>,- 0.9 se considera este valor solo en ángulos. 

Nota: si se conectan las dos alas de el ángulo solo se requiere calcular hasta aquí. 

Si solo se conecta una ala de el ángulo se hace necesario calcular lo siguiente: 

FLEXOCOMPRESIÓN BIAXIAL, SECCIÓN 6.1.1 

EL MOMENTO DEBIDO A LA EXCENTRICIDAD DE LA PLACA. 
4 

"0" o -. 

d/2 412 
. ----0 o o--· 

w •Et Z 
O·· .... " o o 

y 
o o • 

' Ew 
dz .... 

CALCULO DE LOS VALORES DE LAS DISTANCIAS GEOMÉTRICAS. 

Dw = 0.707l(d) = 0.7071 x 3.81 = 2.694 cm 

- ~ ~ 

dz = y-J2 = l.l9-J2 = 1.682 cm 

Ew 0.707l(Lg+tg)= 0.7071(3.81+0.635)=1.571 cm 
2 2 

Ez=y-fi-
0

·
7071

(d-tg)=l.l9.J2 °·7071
(3.81-0.635)=0.56 cm 

2 2 

De manera práctica suponemos, que el área de la placa que soporta el ángulo, debe de tener por lo menos la misma 
área de el ángulo y que debemns dejar, para efectos de la soldadura, que une la placa y el ángulo, un centimetro entre 
el borde de el ángulo y el borde de la placa, como se deduce de el siguiente diagrama: 
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Muz=B1 Mntz 

B _ Cm 
,-[1-Pu] 

Pez 

Mntz=EzxPu 

Cm 

Según ecuación (6·2) de las especificaciones. 

Pez= AgFy 
k' 

A.c' = (KL)
2 

Fy 
r,1r E 

F. L U.N.A.M. 

A.c' = (KL)
2 

Fy = ( lxlOO )' x 2,530 = 2.358 
r,1r E 0.73x7r 2'040,000 

Pez= AgFy 
A.c' 

Pez= 4.4x2,530 4,720.94 Kg 
2.358 

Parnel ejew 

Muw = B1Mntw + B2Mlw 

B2Mlw=O 

Muw=BIMntw 

Mntw=EwxPu 
', __ ,/ 
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Scz = Iz = 2.49 = 1.4796 cm' 
dz 1.6829 

Calculando Myz para el eje z 

Myz = Fy Scz = 2530 x 1.47% = 3743.39 Kg-an 

Calculando Scw para el eje w 

Scw = lw = 8.74 = 3.244 cm' 
dw 2.694 

Calculando Myw para el eje w 

Myw = Fy Scw = 2530 x 3.244 = 8207.32 Kg-<:m 

F. L U.N.A.M. 

SEGÚN SECCIÓN 5.3 FLEXIÓN ALREDEDOR DE LOS EJES PRINCIPALES 

Mob = Cb 0.46Eb't' 
L 

Según la ecuación (5.5) de las especificaciones. 

Cb = l. O Conservadoramente 

Aplicando la ecuación (5-5) de las especificaciones 

Mob = l.0((0.46x2040730x(3.81)' x(0.635)' }) = 54946_59 Kg-<:m 
100 

SEGÚN SECCIÓN 5.1.3 PARA EL ESTADO LIMITE DE PANDEO CON TORSIÓNAL LATERAL. 

Cuando Mo. ,; My 

Según ecuación (5.3a) de las especificaciones 

Cuando Me. > My 

M" =[1.92-1.17.J=b r!>l.SMy 

Según ecuación (5·3b) de las especificaciones. 

Se hacen nominales los momentos en los dos ejes principales. 

Mnz = 1.5 Myz = 1.5 x 3743.39 = 5615.08 Kg-<:m 

/ 

\ -....! 
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Mnz = 5615.08 Kg-cm 

Mnw = 12046.82 Kg-cm 

Sustituimos Jos valores y proponemos un valor de Pu para que se cumpla la igualdad 

2050 8 [ O .560 x2050 (1.0 ) 1.571 .r2050 (1.0 ) ] 
3753 

·44 + 9 0.9x5615 .os(J- 2050 
) + 0.9xl2046 .86(1-

2050 
) = 

1 

4720 .94 17863 .20 

Hay que proponer P u para que nos de 1 = 1 por tanteos 

Sustituyendo 

Pu ~ 2050 = 1.00 

Pu 2050 = = 0.54 > 0.2 Supuesto 
¡pPn 3753.44 

Pu = 2050 Kg 

•• 
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TABLA 5 DE VALORES DE Dis 1 ANclAs GEOMETRICAS DE dw, dz, Ew,Ez y tg 

Ll • o o 
( 

diZ diZ 
o o o 

w, "'7 z 
o 

1"'- r../ 1 .. 
o o 

ANGULO DE LADOS IGUALES y 

~ 
o . 

• .. / ... • 

PROPIEDADES 

Designación tg EJEW .w EJE Z • Z 

tamano y espesor t in. 
dw Ew dz Ez 

cm 
mmxmm in. x in. cm cm cm cm 

19 X 3 3/4 X 1/8 0.318 1/8" 1.344 0.560 0.821 0.783 
19 X 5 3/4 X 3/16 0.476 3/16" 1.344 0.841 0.933 0.428 
22x 3 7/8 X 1/8 0.318 1/8" 1.555 0.891 0.933 0.266 
22 X 5 7/8 X 3/16 0.476 3/16" 1.555 0.947 1.047 0.436 

25 X 3 1 X 1/8 0.476 3/16" 1.767 1.053 1.074 0.357 
25 X 5 1 X 3/16 0.635 1/4" 1.767 1.110 1.145 0.484 
25 X 6 1 X 1/4 0.635 1/4" 1.767 1.110 1.216 0.555 

32 X 3 11/4x 1/8 0.476 3/16" 2.262 1.301 1.258 0.293 
32 X 5 1 1/4 X 3/16 0.635 1/4" 2262 1.357 1.371 0.462 
32x 6 1 1/4 X 1/4 0.794 5/16" 2.262 1.413 1.442 0.59 

( 
\. 

38 X 3 1 1/2 X 1/8 0.476 3/16" 2.686 1.513 1.513 0.336 
38 X 5 1 1/2 X 3/16 0.635 1/4" 2.686 1.569 1.583 0.462 
38 X 6 11/2x 1/4 0.794 5/16" 2.686 1.626 1.682 0.617 
38 X 8 1 1/2 X 5/16 0.953 3/8" 2.686 1.682 1.753 0.745 

38 X 10 1 1/2 X 3/8 1.111 7/16" 2.686 1.738 1.838 0.886 

44 X 3 1 3/4 X 1/8 0.476 3/16" 3.111 1.726 1.725 0.335 
44 X 5 1 3/4 X 3/16 0.635 1/4" 3.111 1.782 1.838 0.505 
44 X 6 1 3/4 X 1/4 0.953 3/8" 3.111 1.894 1.909 0.688 
44 X 8 1 3/4 X 5/16 1.111 7/16" 3.111 1.950 1.979 0.814 

51 X 3 2 X 1/8 0.476 3/16" 3.606 1.973 1.979 0.342 
51 X 5 2 X 3/16 0.794 5/16" 3606 2.086 2.050 0.525 
51 X 6 2 X 1/4 0.953 3/8" 3.606 2.142 2.121 0.652 
51 X 8 2 X 5/16 1.270 1/2" 3.606 2.254 2.192 0.836 

51 X 10 2 X 3/8 1.270 112" 3.606 2.254 2.305 0.949 

64 X 4 2 1/2 X 5/32 0.635 1/4" 4.525 2.49 2.446 0.405 
64 X 5 2 1/2 X 3/16 0.794 5/16" 4.525 2.546 2.474 0.489 
64 X 6 21/2x 1/4 0.953 3/8" 4.525 2.602 2.587 0.658 
64 X 8 2 1/2 X 5/16 1.270 1/2" 4.525 2.715 2.658 0.841 

64 X 10 21/2x3/8 1.429 9/16" 4.525 2.771 2.729 0.969 

76 X 6 3 X 1/4 1.111 7/16" 5.373 3.083 3.012 0.714 
76x 8 3 X 5/16 1.270 112" 5.373 3.139 3.125 0.884 

76 X 10 3 X 3/8 1.429 9/16" 5.373 3.196 3.196 1.011 
76 X 11 3 X 7/16 1.746 11/16" 5.373 3.308 3.266 1.193 
76 X 13 3 X 112 1.905 3/4" 5.373 3.364 3.337 1.32 
76flll16 .m l<:lÍ. 7/8" 5.373 3.447 3.521 1.617 AA 
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TABLA 3 PARA VALORES DE Q FACTOR DE REDUCCION 
PARA PANDEO LOCAL 

y 

' 

~ ~ 
Ll 

ANGULO DE LADOS IGUALES 
PROPIEDADES ~ X 

•1 "" 
/ 

/~A 
y 

Designacion A-7 A-36 A-50 
tamai\o '1 espesor t 

mmxmm in. xin. Q Q Q 

76x6 3 X 1/4 1.00 1.00 0.94 
76x8 3 X 5/16 1.00 1.00 1.00 

76 X 10 3 x3/8 1.00 1.00 1.00 
76 X 11 3 X 7/16 1.00 1.00 1.00 
76 X 13 3 X 1/2 1.00 1.00 1.00 
76 X 16 3 xS/8 1.00 1.00 1.00 

89x5 3 1/2 X 3/16 0.88 0.86 0.78 
89x6 3 1/2 X 1/4 0.96 0.94 0.87 
89 x8 3112x5/16 1.00 1.00 0.98 

89 X 10 31/2x3/8 1.00 1.00 1.00 
89 X 13 3 1/2 X 1/2 1.00 1.00 1.00 

102x6 4 X 1/4 0.90 0.88 0.80 
102 x8 4 X 5/16 1.00 0.99 0.94 

102 X 10 4 x3/8 1.00 1.00 1.00 
102 X 11 4 X 7/16 1.00 1.00 1.00 
102 X 13 4 X 1/2 1.00 1.00 1.00 
102 X 16 4 xS/8 1.00 1.00 1.00 
102 X 19 4x3/4 1.00 1.00 1.00 

152 X 10 6 x3/8 0.95 0.94 0.86 
152 X 11 6 X 7/16 0.98 0.97 0.90 
152 X 13 6 X 1/2 1.00 1.00 0.97 
152 X 14 6 X 9/16 1.00 1.00 0.99 
152 X 16 6 x5/8 1.00 1.00 1.00 
152 X 19 6 x3/4 1.00 1.00 1.00 
152x22 6 x7/8 1.00 1.00 1.00 
152 x25 6 X 1 1.00 1.00 1.00 
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