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EDIFICIOS DE CONCRETO PRESFORZADO

José Luis_Camba Castaneda

1.- Conceptos introductorios
2.- Comportamiento de trabes presforzadas en flexiodn

3.- Disefio de edificios presforzados

3.1.- E1 proceso de disefio y'tipo de edificios
3.2.- Edificios a base de elementos pretensadqs

3.3.- Edificios postensados






1.~ INTRODUCCION.

La aplicacidn del presfuerzo en estructuras de.concreto ha

.

tenido un incremento importante en los Gltimos afos, debido a las

ventajas que tiene sobre el concreto reforzado porque sus escua-

drias son menorés asi como un control mejor sobre el agrietamien-
to y las deformaciones, bajo el efecto de cargas gravitacionales,

To cual permite salvar claros bastante mayores que las estructura

¢iones de concreto reforzado.

Estas ventajas del concreto presforzado se deben al hecho de

que es el Gnico material de todos los empleados en construccion,

que trabaja en forma activa, es decir que esta provocando efectos

de sentido contrario a los efectos debidos a cargas gravitaciona-

les.

*E]Ipresfuerzo consisté bésiﬁamente en aplicar artificialmen-
te una fueria de compresion al concreto, por 10 cual para su ana-
I{sis; se le puede considerér como una carga exterior mas apliéal
da.q la estructura.

En las-presentes notas, se muegtra un ejemplo tipico de com-

portamiento de un elemento presforzado bajo flexidn y posteriormen_

.te, los aspectos principales en el disefio de edificios a base de

elementos presforzados.



2.- COMPORTAMIENTO DE TRABES DE CONCRETO PRESFORZADO
' ‘ EN FLEXION

2.1.- Introduccidn

‘Léicaracteristica accidn-respuesta en trabes presforzadas se
presenta, como en la mayor pafte de los ensayes en flexidn,
‘mediante la grafica carga-deflexidn, de trabes Tibremente apo
yadas éon dos cargas concentradas iguales y colocadas simétri
camente, esto Gtimo con objeto de que en la zona central sea

" nula la fuerza cortante (Fig. 1)
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En las presentes notas se estudiard la gréfica tipica car-
ga=deflexidn para trabes presforzadas y posteriormete la influen--

cia de ciertas variables en el comportamiento de las mismas.

2.2.- Diagrama carga-deflexion

—

Una trabe presforzada con presfuerzo excéntrico y con un por
.centaje de acero de presfuerzo usual en la prdactica, tiene una cur

va carga deflexidn como lo muestra la fig. 2.
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Al empezar a cargaf la pieza, su comportamiento es bésicémente
lineal, habiendo proporcionalidad entre cargas y‘deflexiOneé.
La gkéficd indica un valor nggativo_para las flechas debido a
que bajo é] efecto del presfuerzo, el peso propio no es sufi-
ciente para contrarestar el valor de la flecha debido al de pres
_Fuerzo,_resu]tando una contraflecha en la miéma.

El punto A de la grafica representa el p;nto de deflexion
nula, qﬁe indica-una distribucion uﬁ{forme de esfuerzos en la
seccion.

AT sequir incrementando la carga, se 1lega al punto B, que
siénifica el punto de tension nula en la parte inferior.

EV punto C, representa la aparicion de la primera grieta,
el cual indica que el concreto alcanzd el valor de su resisten-
cia al égrietamienté.

‘Cuando empiezan a aparecer Tas grietas, Ias deflexiones
aumenfaréh'mas'rapidamente gue antes del agrietamiento y por
consiguiénte ya no habrd una prqporciona]idad entre cargaé y de
formaciopes, al séguir‘increméntando la carga mas alla del pun-
to C. |

E1l punto D, representa al QS]or de la carga que provocal1a
f]uencfa”del acero.de presfﬁerzo.

Finé]mente, e]rpunto E, représenta la carga de:ruptura que
provoca la falla al alcanzar su resistencia.

Conociendo la curva carga-defléxién, se puede dimensionar
una trabe de concreto presforzado. |

Eg_{mbortantélseﬁa]ar.que 1a‘ap]1cac16n de cérgas en ftra-
bes de ;oncreto.pfesfofzadé se hace generalmente en dos o tres

etapas de carga. Para una estructura colada in situ habra 1la



primera etapa el aplicarse el presfuerzo interviniendo tam-

bién la carga permanente y 1asegundaetqpé con las cargas de
sgrvicio. En el caso de elementos pfefabricados.vhabré una
etdpa adicional, anterior a las dos mencionadas que serda so
Jdamente su peso propio y-el presfuerzo, durante el transpor.
te.

En general, la etapa critica de carga en e]ementos pres
forzados es la que ocurre él tensar, ya que se tiene el va-
lor de la fuerza midxima de presfuerzo por un lado y el con-

. - e

creto es relativamente joven, la cual significa un "test"

para el elemento en cuestidn.

2.3.- Variables que intervienen en el comportamiento de trabes

presforzadas.

a) Si se incrementa el acero de presfuerzo en una .trabe,
aumentard también el valor del momento resistente, pero se per
derd ductilidad.

b) yas trabes con bresfuerzo"adherido, caso del pretensa
do‘y también del postensado cuando se inyectan Jos cables, de
acuerdo con los ensayes del laboratorio y la experiencia en la
ﬂféctica, son mas dupti]es que sus equivalentes no adheridas,

c¢) E1 refuerzo no presforzado‘en tensidn incrementa }a

capacidad resistente de momento, pero la trabe se hace menos

Cdictil. La presencia de dicho refuerzo 1a hace mas estable en

la ruptura..



"d) E1 refuerzo no presforzado en compresidén no incrementa
1a‘taﬁacidad‘de momento de una seccidn subreforzada pero la
trabe‘;é hace mas ddctil. |

'e).El compdrtamiento de uné trabe depende de los diagramas
esfderzo§édeformac16n de los materiales.

La jdealizacidn del diagrama esfuerzo-deformacidn del con-

creto en compresidon, tiene poca influencia en el comportamiento

de la trabe; en cambio el diagrama ;;‘Espara el acero de pres-
fuerzo influye en el va1or del momento resistente de la trabe y
en la duct111dad de 1a misma.

Eﬁ la figura 3 se muestra la grafica accidn-respuesta de
uh ensaye -tipico de flexion de dos trabes de concreto con sec-
cidn rectangular de 15 x 30 cm & de 3 m de claro. Una es'pfeg
fo?zéﬂa’y,]a otra vreforzada, proborcionando el acero de pres-
fuerzo y de refuerzo respectivamente en tal forma que la car-
gﬁifeé%fca de falla. en ambas trabes fuera la misma

En'las figuras 4 y 5 se muestran las’ 'condiciones en la fa
11a; de v%gas presforzadas y en la fig. 6 el caso de una colum
na présforza&a, aun cuando este dltimo se presenta enila prac-

tica.muy pocas veces.

2.4.; Reglamentacidn

-Los nuevos reglamentos para estructuras de concreto pres-
forza@o tienen un enfoque probabi]istiéo emp]eandé la nocion
de "éstados 11m1tes”,'que_permiten definir con un alto porcen;
taJe de probab111dad e]ﬁbunto que correSponderia en la grafi-

cd rarga def]ex1on
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3.- DISERO DE EDIFICIOS PRESFORZADOS

3.1.- E1 procéso deldiséﬁbfy tipo de edificios,

E1 disefio de estructuras de edificios es un proceso .

iterativo, mediante el cual se supone un dimensionamiento prelimj

‘nar de los elementos de la estructura qué estardn sujetos.a diversos.
" tipos de cargas, calculando los efectos que éstas ocasionan y ha-

~ciendp'1os ajustes necesarjos para tratar de optimizar mediante

ciclos sucesivos, en Tos cuales se va refinando el andlisis y los
detalles correspondientes.

En el caso de-edificios presforzados implica las siguien

‘tes etapas:

a) analisis de cakgés‘permantes

b} presfuerzo inicial

c) cargas durante la construccisn
 d)'presfderzo final

e) &argas vivas

f) cargas accidentales:

De las etapas mencionadas, algunas de eT]as tienen
particular 1mp0rtancia; seglin se trate de-edificios pre o posten-
sados, las cuales se comentaran al tratarse cada uno de ellos.

Los edjficios bresforéédos pueden.ser Bésicamente de
trgé tipos: | |

71) Elementos simb]emenfe apoyados‘

*2)7éd1f1¢ids pretensados a los cuales se ]es‘da conti-

nuidad en obra.
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3) Edificios postensados.

E1 primer tipo,,consistiria en elementos presforzédos
iso§téticos que forman el sttema de piso, pero no forman marcos
rigidéﬁg como seria el caso de dobles T o losas trabajando eﬁf‘
unq'djreccién. Este tipo de edificacidn no requiere de considera ;

ciones especiales de disefo ademés}de las que. tienen los elemen-

tos presforzados en cuanto a las-condiciones de servicio y a la

falla. Sin embérgo, es importante @encionar que el sistema de piso
Eump}a con los requisitos para tranjar\cOmo diafragma horizoﬁtah
para el caso de efectd dé viento y sismo. l

A continuacidon se analizaran los tipos 2 y 3 de edifi-.

ciQs presforzados.

3.2.- Ed{ficios a base de elementos pretensados.

' Las estructuras de edificios con este sistema, consis;
téh-en:é1emenfos prefabricados, que en 1a méyoria de Ios,casog
son p?eténsados, los cuales se colocan posteriormente en el lugar
def%nitivo en la estructura y se les da cbntinﬁidad a base de aég.:
ro de refuerzo y un colado de coﬁcreto en el 1ugér. E1 concreto
colado en el lugar es generalmente Ae menor calidad que el de los
e]ementos prefabricados.

Este tipb'de estructuraciones se indica en las figuras
7 y 8 cuando las columnas son coladas én el Tugar y las 9, 10 y 11

cuando .se trata de columnas prefabricadas,
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' Cuando se trata de sectiones'prefabricadas que tienen poO-~
cb peralte con relacion aI'peralté total, por ejemplo del orden del
40 al 50%, se requeriran apuntalamientos provisionales para tomar
el efecto del sistema de piso y-del'concreto colado en el lugar, has

ta que el concreto haya endurecido y se forme .1a seccidén compuesta .

~con el peralte total, suprimiendo a partir de ese momento el puntal

y trabajando la trabe entre sus apoyos definitivos para tomar lacar

ga permanente adicional, el total de la carga.viva y la carga acci-

“dental. (fig. 12}

En todos‘estés tipos de estructuraciones, el presfuerzo -
actia $6lamente sobre la seccidn prefabricada.

L En la actualidad se usa cada.vez con mayor frecuencia el
término barcia]hénte presforzado, el cual quiere decir que se esta
tomando una parte de Tas cargas gfdvitaciong]és con acero de pres;
fuérzo §:1a otra restante con acero de-refuérzo normal, o cua]i éé
traduce en un ahorro de consideraciﬁﬁ.

En la figura 13 se indican las conexiones mas comunes
de Téé trabes portantes con el sistema de piso.

Para garantizar el trabajo de diafragma horizontal del
sistema de piso prefabricado, tal y come se menciond en el tibo 1
de edificios presforzados, deben preverse cénectores a base de sol

daduras ademds del firme colado en el lugar. (fig. 14)
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Cuando los edificios estén estructurades a base de marcos

rigidos y muros de cortante, los efectos de viento o sismo se anali

zaran en forma semeJante a los de concreto reforzado

E1 analisis sismico se comenta en el caso de edificios

postensados, porque en ese caso se trata de la combinacion de pres-

fuerzo y de efectos sismicos.

cionados,

No es recomendable presforzar 10s muros de cortante men-

debido a la pérdida-de ductilidad que esto ccasiona.

Entre las principales ventajas que tienen los edificios:

pretensados, estan:

Rapidez de ejecucion

Economia parcial o total de cimbra

‘Economia de mano de obra

Contrd] de calidad

‘Optimizacidon de secciones

Fstructuras mas dictiles que las postensadas

Entre las desventajas, se pueden citar:

Problemas de transporte y montaje

pérdida de menolitismo

Arnalisis de diferentes etapas de carga y apoyos

Dificultad del disefio de conexiones




_No se incluyé directamente el concepto de c@sto tota)
.ya que. depende de las cdndicionés locales de cada edificio, perd
"aﬁn cuando los costos fueran del mismo orden, la ventajé de poder -
utilizar el edificio en ﬁn tiempo menor cuando se trata de un
edificio pretensado, serja suficiente para inclinarse por la §o1g

© ¢idn prefabricada que por Ta tradicional colada en el Tugar.

3.3.- Edificios bostensados.

Este‘tipo de edificios son generalimente colados en el
f]ugar, presforzadOS'é.bése de cables,, realizandose el tensado
una vez que el concreto tiene una resistencia minima, segiin espe-
cifican los reg]amentoé. !
ﬂ Las figuras ]5, 16 y 17 muestran estrucfuraciones ti-
picas de marcos rigidos a base de trabes postensadas y columnas ¥
'15 figura 18 Cuando se trata de losas planas postensadas y co]um;
nas. | |
En el analisis dei presfuerzo en este tipo de edificios,
contrariamente a lo gue sucede en los,eiementos pretensados, el
presfuerzo se aplica a una estructura continué,-provocando deforﬁgl
ciones y por lo tanto efectos hiperestaticos debidos al trazo de
cables. Estos efectos son basicamente de dos tipos: por un lado mo-
mentos flexionantes y fuerzas cortantes, debidos a la presencia de
" reacciones hipergstéticas y por otro el acortamiento de las trabes,
S que puedé 11egar'a Ser_de cOnsﬁderacién. Ambos efectos se analizan
por cuéquier ﬁétodo'de ané1js{s estructural, siendo el mas ﬁti]i:
zado el de las rigideces, de fdcil aplicacién a traves de un progra-

mas de computadora.
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Asi mismo, en los edificios postensados debe considerase

el efecto del f1ujo.proyocado por la fuerza de presfuerzo.(fig.19)

3.31.- Andlisis sismico de edificios postensados.

La utilizacién de estructdras para edificfos de concreto
presforzado para resistir efectos sismicos es menos-aceptada;. Esto
se debe principalmente a que no se tiene la informacidn suficiente
y @ que en relacion con edificios de concreto reforzado, las eStrug
turas pfesforzadas tienen menor capacidad para disipar energia y san
menos dictiles.

E; conocido que un analisis dinamico de la respuesta
e]ésticé dé estructuras usando aceleraciones sismicas, ponen de ma
nifiesto que una estructura puede estar sujeta a cargas mayores que
las esbecificadas por reglamentos, lo cual implica que una estruc-
tura debé ser capaz de desarrcollar grandes deformaciones antes dé
11legar a la falla en caso de sismos severos. Por tanto, es impor-
tante cbnbcer la ductilidad que puede obtenerse en miembros de con
creto.presforzado.

La relacidon momento-curvatura para concreto presforzado
bajo cargas monotonicas y ciclicas, permite comprender 15 duCtili
dad y 1a,énergia de disipacién.

Despeyroux (i)concluye que las areas bajo el diagrama
Momento-CQFvatura en concreto presforzqdo y reforzado son compara
bles y no necesariamente‘menores las de concreto presforzado,
pero qUe un factor importante que afecta la respuesta si;mica Ge una

estructura es su capacidad para disipar energia, En su articulo,
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de écﬁerdo con la Fig. 20 coﬁc]uye due Ta enérgié aborbida és
efectivamente comparable en miembros de concreto presforzado
y reforzado pero que la energia dﬁsipada es bastante menor en
flds miembros de concreto presforzado, lo cual significa. que
la respuesta en estos Gl1timos bajo el sismo sérd mayor. |

Un estudio reciente realizado por Blakeley {(2) sobre
}a respuesta dinamica no‘lineai de sistemas de concreto pres-
forzado concluybd qﬁe el desplazamiento maximo dbtenido es del
orden de 40% mayor que el de un éistema-de concreto reforzado
con M1Sma resistencia, rigidez inicial y mismo pbrcentaje de-
amortiguamiento .viscoso. |

Los resultados obtenidos por Blakeley y Thompson (2) y(3)
se resumen a continuacion:

a) Porcentaje del acero de presfuerzo.

E1 efecto de la relacidn entre el drea de acero de pres
fuerzo y la de concreto, p = As/bh, se erstra en la Fig. 21.
Lé forma ae las curvas indican cla?amente que a uﬁ 1nchemen£0
de capacidad de momento corresponde una disminucidon de ductili-
dad. 'El ACI 318-77, especifica gque la maxima cantidad de acero

de presfuerzo que debe tener una trabe -para prevenir una falla

. fragil es:

—

; , _jsp AS_ P 0.3 ' (1)

bdf'c
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Este limite corresponde a p = 0.0069. El estudio de las
curvas dé'1a Fig..21 indica que para asegurar una ducti]idad razo-
nable en disefio sismico, Blakeley y Thompson recomiendan disminuir
la exp}esién anterior a 0.2, 1o cual conduciria a p = 0.0043. La
ecuacion (1) dindicaria qde_]g maxima fuerza de tensidn es 0.2f'cbd,
1o cual imp]%éa que en el bloque de esfuefzos en una seccion rectan

gular se tendra:

0,2f'c bd_ _
o sF - 083 d

H

y si ' d 0.85h, la condicion queda como:

a <°0.20h

b) Distribucidon del acero de'presfuerzo.

En una seccion transversg] de una trabe se hizo variar
el ndmerc y la posicidon en los cabfes de preéfuer;o, permanecien-
do constanté la fuerza total de présfuerzoP p = 0.0069. | |

Se observd que-si se aumenta el acero de
presfuerio en la zona de compresion, la curvatura nordisminuye,
debido .a que el cable de presfuerzo actla como acero de: compre-
.siﬁn_eh curvaturqs grandes. Cuando el acero de presfuerzo se
concentra en un solo cable centrado_hay una pérdida considerable
de capacidad de momento para grandes.curvaturas. En cambio solo
existe una pequeha diferencia entre dos o mis cables. Por tanto, se
se recomienda que el acero de presfuerzo se distribuya en dos o .

mas posiciones por efecto de ductilidad.
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.c) Efecto del refuerzo transversal.

"En los ensayes realizados, la cantidad'de refuerzo
tfaﬁsversai tuvo poco Efecto eﬁ.la duéfilidad dé trabés, ya que
trip]icandb el nimero de Qstribos normalmente especificado se
Togro un incremento refativamente pequefio en 1arcapacidad de mo
mehto.

En la referencia (4), se analiza 1la capacidad

de amortiguamiento en estructuras-presforzadas.

Depeyroux (1) hace notar que el amortiguamiento del
;oncreto presforzado es comparable al de las estructuras metéa-
licas, es decir del orden del 3% del criterio. En cambio ene
éoncréto reforzado es del orden 10% del criticq. Nakano (5) éﬁ.
contrd valores miayores del 7% del critico para estructuras ﬁfei
forzédas. _ |

Esto signifﬁcaria qﬁe deberén'toma}sé'coeficientes
sismicos mayores para estructuras de concfeto'presforzado, por
ejemplo del orden de 20% mayores que ]os.ap]icadoslél concreto
re%o?zado, como lo especifica ef Eeg]amento.neoieTandés.

Sin embargo el efecto desfavorab]é'de] concreto pres
forzado referente a su baja capacidad de aﬁortiguaﬁiento que |
ge;traduce en desplazawmientos mayores, se contfarresta en par
te .por el hecho de que las estructuras de cohcreto presforzado
debido.a sus menores escuadrias que en el concreto reforzado,

requieren una reduccion en la demanda de ductilidad (6).



De écuerdo con los prﬁblemas mencionados en el disefio sis-
mico, se recomienda-qué en los edificios postensadbs, se tomen
los efecfos de carga perménente y una fraccidon de la carga viva;
por ejemplo el 50% con-acero'dé.presfuérzo y el restante 50% asfq
como el total de las cargas accidentales de viento o sismo, con

acero de refuerzo convencional.
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4.5 Pandeo por flexion

Se estudia agui en detalle el pandeo por flexidn, al-
rededor de uno de los ejes principales, de columnas
de scc‘rid\n transversal con dos ejes de simetria, yue es
el caso que reviste mavor interés en el diseno e es-
tructuras. Siose desea®unpline el estudio al caso ge-
neral, indluyando seeciones asiméericas o con un-solo
eje de simetria, pueden consultarse lus Rels. 4.1 a
4ol 42y 148

4.5.1 Pandeo aléstico

GConsidérese una columni eshelta de seccion transver-
sal constante y doblemente siméirica, articulada en un
extremo y con un apoyo guiado que permite rota-
ciones y desplazmientos lineales u lo largo de su eje
en el otro, sujeta a Ia aecion de fuerzas axiales de
compresion £ Supongase, ademds, que la columna
es perfectunente recty, que cl material de que estd
compuestu es homogeéneo y elistico y que en jas ar-
ticulaciones no hay ninguna friccion  (Fig. 4.9a) .

¢l AISI ineluve recomenlaciones para harras cmnprmml.n de
scegidn luuncr\al albicrta con uno wlo o ningin eje de si-

Cmetrla, eu L que s tiene en cuenta que la forma crltica” de
punden plede ser por flexinamion (Refs. 443 y 4.44).

En esus condiciones la forma recta corresponde a
un estado de equilibrio entre las [uerzas exteriores ¢
interiores, puesto que ¢n cualquier steeion transversal
hay un conjunto de luerzas interiores, uniformemen-
“te distribuidas, cuya resultante tiene la misma inten-
sidad y Jinea de accion gue P. ' R

Para averiguar si e} equilibrio es estable, inestable
o indilerente, s¢ aplica en la seccion cenual de la co-
lumpa una fuersa lateral infinitamente pequena que la
coloca en una ‘posicion ligeramente delormada, y se
observa si al eliminarla recupera la forma recta, aumenta
la deflexion lateral del eje o se conserva la configuracion
deformada, sin modificarse,

En la Fig: 4.90 se muestra la colummia con una con-
figuracion ligeramente flexionuda; en esas condiciones
la fuerza exterior P, cuya linew de accidon no pasa ya
por los centros de gravedad de las secciones transver-
sales, ocasiona momentos Hexionantes de magnituel
Pv que tienden a aumentar la curvatura del eje. {Se
supone por ahora que al flexionarse la colwinna se
mantiene en el plino yoz, yu sex porque haya res
tricciones exteriores que le impidan salirse de él o
por sus caracteristicas geométricas), ’

En cada una de lus secciones transversales de la
columna flexionads aparecen fuerzas interiores me-
cinicamente equivalentes a un par que se superponen . -

1
1
+
H



120 La columna aidada
: "y

con las uniformemente distribuidas inichles y trutan
de lacerka volver a la Torma recta original. El par in.
terior EI/R’- que se origina en una seccion cuilquicra
es funcion de'la curvatura 1/ del eje de la picsa cn
esa seecion, o sea de fnomagnitud de a delormacion
gue sc le impuso 2 La colvmna, pero no depende de
la intensidid de 1a fuerza P oque obra sobre clla.

‘ P

‘a) ' _ b}

Figura 4.9. Columna cshelta dotilermente urticulada

En cada scccion transverssal hay dos momentos, uno
exterior de intensidad Pv que es funcion de la geometria
del cje deformado y de la fuerza P, y otro interior que
depende exclusivamente de la configuracidn del eje de

la picza, de manera que aj levar ésta a una posicion flexio- -

nada infinitamente cercana a la recta original puede pre-
seniarse cualquiera de los tres casos siguientes, dependiendo
de la magnitud de la fuerza exterior:

-

/i\\ 8i P s peqgueiin, Pv < FI/R
Si P s grande, Pu > EI/R

I'ara un cierto valor intermedio de £, v = EI/I(..

En el primer cso el momento que trita que la co-
lumna regrese a e formu ectn es de mavor intensidid
que ¢l qngtit'mlt& a deformarla y ab suprimir 1a fuerza
Lateral B picsan se enderesar el equilibrio es estable;
en ¢l segundo se invierte biorelacion entre los momen-
103, lo.que indica que fa cnrvatura del ejecrece win
(ll:spués' de quitar la fuerza Lateral, condicion caracies
ristica” de_un ostado de equilibrio inestable: en el ter
cero los dos momentos son iguales: ¢l equilibrio es in-
diferenie, y son posibles conliguraciones cquilibradas
eurvas de flecha indeterminada, pero sicimpre muy pe-

.

2.
guetin, adenis de Fu forma recras T fuers axial que
ocasion estu condician de equilibrio indilerene es
La vevga evitiea, P,.

Interesa, precisamente, el Lthlnm unhfucmc por.
que marca o terminacion de un estado descable v Ia
iniciacion de un fendémeno que debe cvitarse siem-
pre: la flexion (:spont;inéa, o pandea, de la picsa.

De acuerda con Ln discusion anterior el pandea de
las piezas rectas cargadas axiiimente no se debe a im-
perfecciones en Ja columna y en la aplicacion de 1

crga (las que, en caso de existir, bacen gue 1a Hexion
empivee o manifestarse para valores pequeios de P y

aumente con  clla), sino sc verifica también cuando
no hay ninguna imperfeccion, ya que al alcanzar la
carga el valor critico 1a forma recta de cquilibrio se
vuelve inestable, (Para que se presente el fendmeno
de pandeo es necesario que la columna sea inicial-
mente recta y la luerza de compresidn perfectamente
axial, de manera que se mantenga recta en las pri-
meras Ctapas, hasta que I alcance el vinor critico: si
hay deformaciones iniciales o excentricidades en Ja
aplicacion de In carga la columna no se pamndea, sino
empicza o Alexionarse desde un principio-y Hega
cventualmente a un estado de equilibrio inestable, en
forma gradual, a diferencia del pandeo, que es un fe-
nimeno inumtineo) . Esto no guiere decir que la co-
lumina debar flexiomose necesariamente, pero a  se.
mejanza de Jo que sucede en todos Tos casos de - equi-
librio inestible es improbable que permanezca recta;
enla pr;ii'li(‘:l. ademas, Tas imperfecciones inevitables,
aun siendo pequeiisimas, hacen que la exion -se
imicic bajo curgiis de poca inensidad  y que (lisn_li-l
naya la resistencia de b piesa,
Cuando Ja columna empieza o Dexionarse bastan
incrementos muy peqgueios de la fuerza axial palr‘a
que las deformaciones crescan -rapidamente,’ con el
consiguiente rdpido aumento de los esfuerzos, que

alcanzan bien pronto los valores de {alla, por lo que

fa iniciucion del fendmeno de inestabilidad equivale
a la desaparicion completa de Ja resistencia, o sea al

“colupso de 1a columna.

Mientras el equilibrio es estable los incrementos
de la carga P ocasionan tan solo deformaciones iongx-
tudinales de la columna, que estd sujeta exclusivamente
a esfuerzos uniformes de compresmn la inestabilidad
se manifiesta, al aparccer wia nueva deformacion, la
flexion, que provoca otra solicitacién, el momento flexio-
nante. Un hecho anilogo se presenta en los numerosos
casos, mds generales, de inestabilidad.

‘En la Fig. 4.6¢ se muestran las curvas Pv (fuerza
axial-deflexién) “de dos columnus, una recta y car-
gada axialimente (representada con linea llena),
otra con imperfecciones iniciales (linea interrumpi-

da) . En la primera se tiene una recta vertical, que -




‘planns de simetria,®

coincide con el eje de las ordenadas, hasta qglie la-

fuerza P alcanza el valor critivo; a partir de ese ins.
tante se presentan dos posibilidades: que P siga cre
ciendo sin que la columna se flexione b grilica si-
gue coincidiendo con el eje de las ordenadas), o que
se inicien las deformaciones laterales, que aumentan
rdpidathente con incrementos pequenos de P. hasta
ltegar, poco después, a la carga midxima que puede
soportar la columna, P,. En la segunda las deforma-
ciones laterales crecen desde un principio, en forma
gradual, hasta que la carga alcanza el valor de colapso.
La curva trazada con linea lena representa una

“falla por pandeo mientras que la interrumpida corres-

ponde a colapso por inestabilidad ocasionada por ex-
ceso de deformacién, sin que haya pandeo propia-
mente “dicho: la compresion aicanza su intensidad
mixima sin pasar por un valor critico, el que se ca-
racteriza {curva con linea llena) por una bifurcacion dcl
ethbno -

"4.6.2 Determinacion de la carga critica

Si la existencia de restricciones exteriores o la geos

metria de las secciones transversales de la columna
hacen ‘que se pandee comserviindose en uno de sus
es facl calcular la carga critica
igualando el momento exterior en una scecidn trans-
versal cualquiera, occsionado por la fuerza P, con
el momento resistente interior que aparcce en csa mis-

‘ma seccion, y resolviendo la ecuacién correspondiente;

por ejemplo, si la columna se flexiona en el plano
yoz (alrededor de los ejes x)se tiene — Pv = El /R,
y si se-supone que los desplazamientos de su eje son

‘suficientumente pequenos para que la curvnur'l I/R

pueda considerarse igual a d*v/dz7 = ", se llega a

ElLv' + Pv =0,

que es la primera de las ecunciones de! caso general
(ecuacion 4.17) [ y constituye la ecuacidn de equilibrio
de la columna ligeramente ideformadi; st solucion
proporciona la carga que puede mantenerla en equili-
brio en esas condiciones, es decir, la cavga cvitica de
pandeo eldstico o carga critica de Fuler:

1Kl
PCf = "_T"E.“ '

L!

Puesto que el parxleo se presenta siempre en el
plano de menor resistencia a Ia flexion, si no hay
restricciones exteriores que lo impidan, la ecuacion
anteriar puede escribirse en una forma mds general

* Si sus sociones trunsversales tienen ‘dos cjes de simetria, 1a
columna se pandea siempre en uno de los pl:n\us que los con-
tienen.

B Tk R SR ST L)

Pandeo por flexion 121

3\ mr El

L:

(1.42)

donde 7 es ¢l momento de inercin minime de la see
cion wransversul constante de ln column,

La carga critica de Euler marca el punto en que
la columny eldstica perfecta se vuelve inestable; no

-puede ser alcanzada nunca en columnas reales por-

que éstas no son absolutamente rectas ni las cargas
se aplican exactamente a lo largo de su eje centroidal,
como s¢ supone en la teoria. Sin embargo, en €nsayos
cuidadosos con especimenes pequeiios, en los que se
eliminan al miximo las excentricidades y las curvatu-
ras, se han observado cargaé tan cercanas a las tedricas
que el error experimental resulta insignificante.
Llevanio las condiciones de frontera v {0) = v” (0)
=v (L) =0 a la ecuacién 4.25, y teniendo en cuen-
ta que el estado de equilibrio inestable ‘se -pre-
senta cuando sen A\, L = 0, se demuestra que C, =
C,=C, =0, con lo que se obtiene la ecuacion del
eje de la columna deformada, correspondiehte al ins-
tante en que se inicia el pandeo, en la forma.

N

v==Csen),z = C, sen—-;ﬂr—;,

-

ya que

V (n* wEI/L¥% /ET = nn /L.

N =/ PojEl =

{La cuarta condicion de frontera, /' (L) =0, lleva a
la ecuacion 0 = — C, 1 sen A, L, que indica que C,
puede tener -cualquier valor, puesto. qu-"~ senh, L=
sen nm = (). .
Haciendo n =1 y tomando z = L/2"se obtlene la
flecha mdxima, en el centro del claro:
o . .

™

L T ‘
Vmse = C] 5en '—L'-—z— = 1 Sen‘-——_ = CI.

La deflexion lateral de la columna es indetermina- -

da, puesto que C, es una constante arbitraria, lo que

‘indica que la teoria desarrollada hasta ahora permite

obtener la carga para la que se inicia el pandeo, pero no
es capaz de predecir ¢l comportamicnto posterior de la
columna, ya que con ella no se pueden calcular los des-
plazamientos laterales del eje, que permanecen indeter-
minados.

Esta hmiticién de la teoria tiene su origen'en el

'cmp!eo de la f6rmula aprmum.ld'a 1/R = deyjd x?

para las curvaturas puesto que’ esta expresion, sufi.
cientemente precisa para desplazamientos pequedios, de-
ja de serlo cuando aumentan; si se desea ‘mejorar
la teoria del pandeo eldstico de columnas, amplidn-

TR
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dola para que tenga-en cuenta desplazamientos la.
terales grandes, es preciso emplear la expresidn ma-
temitica exacta de la curvatura.

Dezpiazamientos laterales grandes

La ecuacnén de equnhbno de la coiumna, en el ins-
tante en quc se inicia ¢! pandeo, toma ahora la forma

drv/de?

Ef—— +Puv=0 (4.43)

p 3/2
v
V4 (=5

Debido a la haturaleza no lincal de esta ecuacién
es necesario utilizar integrales elipticas para resolverla.
Partiendo de la ecuacidn 4.43 se demuestra, lo mis-
mo que al utilizar Ia ecuacion simplificada 4.17, que
la forma recla de la columna es cstable hasta que la
carga alcanza el valor critico dado por Ja ecuacién
4.42; sin embargo, a diferencia de la teorfa simplificada,
ahora si es posible dcterminar la magnitud de los despla-
zamientos laterales que s¢ presentan al pandearse la
columna; la deflexidn mixima es (Refs, 4.2,4.3,4.6)

2L P, / P
max :A - l
Vs Pl P ( P, )

P_, es la carga critica obtenida aplicando la teorfa ba-
sada en deformaciones pequefias (ecuacién 4.42), y P
es la fuerza axial que actia en un instante dado; que
ocasiona un cierto desplazamiento lateral mdximo.

(4.44)

Mientras P < P,,, V.4 €5 imaginario, es decir, el
" ¢je de la colimnia permanece recto, condicidn que se
conserva hasta que F = P, pues para esta carga
axial v, = 0 cuando P adquiere valores mayores
que P, empician a presentarse desplaziunicntos late-
rales de magnitud definida, de manera que de acuer-
do con esta’ teoria mejorada al Negar al punto de bi-
furcacidn del e'quiiib‘rio la columna puede permane-
cer recta o adoptar v conliguracion deformada la-
teralmente que cs ain estable, puesto que los despla-
zamientos no crecen indefinidiinente, sino se requie-
ren incrementos de la fuerza axial para que aurmenten
de magnitud. Sin embargo, el conocimiento del com-
portamiento de las columnus. reales queda limitado
a2 un intervalo muy pegueiio, poco mids alld de la ini.
ciacion del puandeo, ya que incrementos pegueilisimos
de la carga axial ocasionan aumentos muy ripidos en
1a intensidad de los esfuerzos existentes en la colum-
na, los que sobrepasan en seguida el limite eldstico
del material, volviéndose inaplicable la teoria en es-
tudio, ya que estd basada en la validez de la ley de
Hooke.

4

_ Las dos teorfas de pandeo conducen a resultadog
andlogos pues la segunda, basada en la expresigy
correcta de la curvatura, indica que el equilibrig
sigue siendo estable para cargas mayores que la o,
tica pero Unicamente para incrementos muy Peques
fios, después de los cuales se produce la falla Por .
pandeo ineldstico. .,
Las ideas anteriores se ilustran determinando d,
esfuerzo normal midximo en la seccidn media de h
columna pandeada, que vale

PUM,

_ P _ 1 c
Tax =+ — ¢ =7 1+ i)

Haciendo P/4 = g, I;ucdc escribirse

[ . [
—_—— =14 = .
o_a + rz miz (X0

St

Si esta expresidn se aplica a una columna con rela. |,
cion de esbeltez de 100 por ejemplo, se obtiene

Vmax

[ . . 0000 ¢
— =1
- + L

y si se supone gque la columna es una I381 X 63. 84‘
kg/m con radio de giro minimo 7, =275 ¢m (L= -

1007 = 275 cm, ¢ = 38.1/2 = 19.05cm), se llega a ™

T gz —
Ca

(4.45)

En la Fig. 4.10 se han trazado las curvas P/P,, —
nsz/L Y Ornaz/0a — Umaz/L, utilizando las ecuaciones
444 y 445, la primera tiene caricter general y la se-
gunda es vdlida tinicammente para una I 381 x 63.84 kg/
m con relacién de esbeltez de 100. Observandolas se

advierte que incrementos muy pequenos de la carga,

mis alld de la critica, dcasionan deformaciones latera-
les muy grandes, a las que corresponden esfuerzos nor-
males midximos inadmisibles. (Por ejemplo, una car-
g2 uno por ciento mayor que P, produce un des
plazamiento méximo igual a 0.040 L, al que corres-
ponde un esfuerzo miximo 28.72 veces mayor que el
medio; desde luego, este valor es tedrico, y scria real
inicamente si la columna tuviese un comportamiento
eldstico ilimitado) .

La curva de la Fig. 4.10a es tangente a 1a horizon-

"tal en el punto A, de ordenada P/P,, = 1.0, lo que

exphca por qué la deflexién lateral resulta indeter-
minada cuando se usa la expresién aproximada para
ta curvatura, en la que se desprecian cantidades di-
ferenciales de segundo orden,
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Figura 4.10. Relaciones entre las cargas mayores que la critica y los esfuerzos normales mdximas qué ocasionan
. . / .

.

La curva AC es utilizable unicamente deritro del
intervalo, eldstico;~ cuando los esfuerzos sobrepasan el
limite de -‘proporcionalidad disminuye la resistencia
que opone la barra a la flexi6n y se obtiene una gra-
fica del tipo de la BD, es decir, la resistencia real
de. la columna teniendo en cuenta comportamiento

.ineldstico, es en general menor que la calculada hasta -

ahora.*®

4.5.3 Esfuerzo critico

" Dividiendo los dos miembros de la ecuacién "1'.42 en-

tre el drea A de la scccién transversal, teniendo en
cuenta que P, /4. es el esfuerzo correspondiente a la

" iniciacién del, pandeo, sustituyendo el momento de

inercia 7 ‘por su valor en funcién del drea A y del
fadio de giro r, y efectuando simplificaciones, se ob-
tiene la expresion

' S
*La falla de una columna so presenta en todos los casos cuan-
do se forman en clla articulaciones plasticas suficientes para
que sc convierta ¢n un mecahismo; en la barfa en ostudio, que
extd articulada en ambos extremos, basta con.una sols, que apa-
rece en a3 scccitn de momente miximo (la seccidn central)
cuando se agota su resistencia bajo la acclén combdinada de la
fuerea axial y del momento ocasionado por el desplaramicnta
latera) que caracteriza al pandeo, o sea  cuamde Moss=
PUM,=M”, domde M”c a el momcento plistico revistente
de la seccidn transversal, reducido por efecto de la fuerza
axial (ver pag. 230). La carga ds colapso es muy poco mayor
que la critica. pues el rdpido crecimiento de los esfuerzos hace
que la seccibn central se plastifique inmediatamente después
de Iniciarse el pandeo. (El colapso tiene lugar siempre en el
intervalo plistico, independientemente de que cl. pandeo se ini-
cie ahyjo o arriba det ifmite de . proporcionalidad) .

Una vez formada’la articulacitn plistica ¢l momento en la

cecién central es constante y para que. se conserve el equili- -

brio mlemr:u aumcntnn los desplazamientos laterales es nece-

. Rrio que dnuunuya 13 cargs que ubra sobre la columna.

Lo

n* E

[ 4.4
R %

Tor =

en la que g es el esfuerzo critico de Euler para pin- -
deo eldstico; el cociente L/r recibe el nombre de re-
lacion de esbeltez de 1a columna,

454 Longitﬁ_d afect'ivaA

La térmula de Euler se ha deducido partiendo de la
suposicibn bésica de que los dos extremos de la co-
lumna estin articulados; por consiguiente, sélo permite
calcular la carga o el esfuerzo critico .de columnas con
esas condiciones de apoyo, ya que si cambian las res-

. tricciones- en “los extremos de una barra comprimida se

modifica su capacidad para resistir fuerza axial.

La columna doblemente articulada no ‘existe en las
e¢structuras reales y sélo se obtiene en experiencias de
laboratorio muy cuidadosas; su* importancia estriba en
que a partir de lo§ resultados obtenidos para ella puéden
deducirse las cargas o esfuerzos criticos cotrespondien-
tes a cualquicr otra condicién de apoyo, por lo que se
le da el nombre de caso fundamental,

Si se considera la-columna como un elemento ais-
lado, con condiciones de apoyo bien definidas, es fi--
cil obtener la- carga critica correspondiente a cada
caso particular, partiendo del fundamental, )

Por qemplo al pandearse una columna doblem-n.
te empotrada (Fig. 4.11) aparecen en los apoyos mo- -
mentos reactivos que impiden la rotacién de sus ex-
tremos; esos momentos y las fuerzas axiales de com-
"presién son equivalemes a las cargas P. aplicadas ex-
cénmcamente como se muestra ‘en la Flg 1. llb Los.

%
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Figura 4.11. Pandeo de una columna empotrada en los dos

extremos '

puntos de inflexion (puntos de momento nulo), lo-
calizados en las intersccciones de la linea de accidn
de P con el ¢je deformado, dividen la barra en tres
secciories; la central, comprendida entre ellos, de lon-
gitud L/2, se encuentra exactamente en Jas mismas
condiciones quc el caso fundamental.

Por consigniente, la carga critica de pandeo de la
columna doblemente empotrada se puede determinar
utilizando la férmula deducida para la articulada en
ambos extremos, pero empleando al aplicarla 1a Jon-
gitud del wramo que se encuentra en las mismas con-
diciones que el caso fundamental, en vez de la longi-
wud real:

_ @ El 4w E
Sy L

P

Este resultado puede obtenerse también parliendb ’

de la ecuacidon general 417, teniendo en cucnta al
calcular las constantes de integracién las condiciones
de borde correspondicntes al tipo de apoyo (al ha-
blar de una columna doblemente empotrada debe
entenderse que sus exiremos no puceden girar ni des-
plazarse lincalmente en una direccion transversal, pe-
ro si pucden acercarse uno al otro moviendose, cuan-
do menos une de cllos, a lo Jargo del ¢je).

De una manera aniloga, la f(')rmuln de Fuler 'pucde
utilivarse para calcular la carga o ¢l esfuerzo critico
de pandeo de colummnas con otray condiciones de apo-
yo por lo.que s, conveniente escribirla en la forma
gencral siguiente:

 E
P, = (LAL.)— (447)
L :
Ty = h»n————-'—(KL/r) e (4.48)

En estas expresiones KL es la longitud efectiva de
la columna, es decir, la distancia entre puntos de in.
flexion del eje deformado; K vale 1 para extremos ar-
ticulados y 14 para extremos empotrados, y tiene va-
tares intermedios para restricciones eldsticas compren-
didas entre esos limites; si un extremo de la columna
puede desplazanse lincalmente respecto ‘al otro, en di-
reccién -perpendicular al ¢je original, X puede crecer
indefinidamente. )

Fn 1a Fig. 4.12. 1omada de la Ref. 44, se dan los
valores de K para varias condiciones de apoyo ideali-
radas en las que se supone quc las restricciones que
impiden las rotaciones y traslaciones de los extremos
son .cicnto por ciento efectivas o no existen.

LY . -
Puede suponerse que se presenta una condicién de
empotramiento perfecto en la base (casos a, b, c y ¢,
Fig. 4.12) cuando la columna estd ligada a una ci-

“mentacion rigida, cuyas rotaciones son despreciables,

por medio de una conexion tlisefiada para resistir el
momento de empotramiento y obtenida mediante una
placa de base y anclas o ahdgando la columna, en el
cimiento una Jongitud adecuada: cuando el cormpor-
tamiento del extremo inlerior es incierto, respecto a
la existencia de rotaciones, dehe considerarse articu-
lado (casos d y f).

Las rotaciones del extremo superior se suponen im-
pcdicl:rt-s cuando la columna estd unida rigidamente a
una trabe aperaltada de rigidez muchas veces mayor
que la suya propia; si los desplazamientos lineales de
la trabe cstdn impedidos por medio de contraventeos
o muros de rigidez,Ja colwnna se encuentra €n el caso
a, y cuando pueden presentarse esos desplazarnientos
estaenel cof '

La suposicion de que hay articulaciones en- los ex-
tremos superiores, casos b y d, puede deberse a que las
trabes tengan una rigidez muy reducida o a la forma
en que estén concctadas con las columnas.

Los valores de K recomendados para diseio son una
modificacion de los tedricos, hecha teniendo.en cuenta
que tanto las articulaciones perfectas como los empo-
tramientos absolutos son irrealizables.

Todas Jas configuraciones de ld Fig. 4.12, y otras co-
rrespondientes a condiciones de apoyo que no aparecen
chella, quedan representadus por partes de la senoide
v=Csen- z yeferidas a ejes adecuados; la carga
P., que hace posible la deformacion sinusoidal del
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-

recen en ella estin incluidos en In tabla de 1 Fig. 412
(en el caso e la fuerza axial no actda a lo largo del cje
original, pero el dngulo de inclinacidn es tan pequefio
que al despreciarle no se introduce ningin error de con-
sideraci6n en los resultados).

Este método puede emplearse tambi¢n para calcu-
lar las cargas criticas de modos mpcriorcs de pandeo,

los que se pt(’senlnn cuando hay restriccionus exierio- _

res que nnpulcﬂ Ia falln scgun el primer modo.
4,55 Pandeo inelistico

La obtencidn de la formala de Fuler, que permite
calcular la carga critica de picsas rectas comprimidas

axialmente, estd basada cen la suposicion fundamen-,

tal de quc' la_picza se comporta cilisticamente husta
la iniciacidon del pandeo, como lo demuestra ¢l que
en la ecuacion bisica de equilibrio aparezca el mé-
dulo de elasticidad E, gue se conservi en la formula
final; una consecuencia, las ecuaciones 442 y
4.46 (0 1a 4.47 y 4.48) no son aplicables 1 columnay
cortas o de longitud intermedia, en las que se alcan-
za el limite de proporcionalidad untes que el esfuerzo
critico de pandea elidstico.

1a formula o, = w* E/ (L/7)?
te para el imervalo de valores de la relacion de es-
bcllcr a lns que corresponden estuerzos criticos no ma.
yores que el limite de })IUP()Hl()!l-l!l(l.l(l (o‘ <a”)
de manera gue s aplicable hasta gue

Comao

— L E
dl]_r - _-(-f;-/r) a al.f’

Despejando 1./r se obtiene

(4.49)

gre ts el esfuerzo correspondiente al limite de pro-
porcionalidad.

La ecuacion. 449 permite culcular Ia relacion de
esbeliez minima para ia que es aplicable la formula
de Euler, 1a que deja de serlo para esbelieces meno
res, puesto que. para ellas o >0, . cl limite de pro-
porcionalidad se sobrepasa antes LIC iniciarse el pan-
deo y éste se presenta en el intervalo inclistico.

Durante bastantes afios despuds de s publicacion,
a mediados del siglo XVITL se considerd que 1a teo-

tla de Euler era incorrecta, pues arrojaba resubtados

que no concordaban con los obtenidos experimen-
talmente; esto se debin a que las columnas que se
utilizaban en esa época cran de esbelier muy reduci-
da y fallaban en cf intervalo inclistico, bajo cargas-
muchos menores que las cdichas por la formula de

es vilida unicamen- .

Evuler. Por este motivo las columnas se disefiaron du-
rante largo tiempo utilizando férmulas empiricas, de-
ducidas de informacién proporcionada por pruebas
de laboratorio. Transcurrieron cerca de cien afios has.
ta que Lamarle, en 1845, se dio cuenta de que el
error no estaba en la [6rmula, sino en su aplicacién
a casos para los que no es v.illda

Puede considerarse que la teoria del pandeo elas.
tico de columnas estd bien establecida desde entonces,
pero- como No se contaba todavia con ningiin procedi.
miento para predecir Ja carga de pandeo fuera de ese
intervalo,se siguieron empleando férmulas empiricas,
algunas de las cuales se usan todavia e, incluso, siguen
apareciendo en muchas espec:f:cacwnes

Engesser y Considtre fueron los primeros en ad-

- vertir la posibilidad de modificar la férmula de Euler

para hacerla aplicable al cdlculo de la carga critica
de pandeo ineldstico de columnas introduciendo en
¢lla. un médulo E variable, funcion del esfuerzo cri-
tico.

Engesser present su teoria del médulo tangente en
1889; de acuerdo con ella, la resistencia maxima .de
una columna que empieza a pandearse ¢n €l interva-
lo ineldstico se obtiene sustituyendo en la férmula
de Euler el madulo de elasticidad £ por el module tan-
gerite E,. En el mismo aiio, en un congreso internacio-
nal celebrado en Paris, Considére hizo notar que al co-
menzar la flexién de una columna- cargada més alld
del limite de proporcionalidad,los esfuerzos en el lado
cénecavo se incrementan de acuerdo con la ley que co-
rresponda sepun el diagrama esfuerzo-deformacién, pe-

ro los del lado convexo disminuyen, siguiendo la ley’

de Hooke, de manera que su resistencia mixima no es
funcién ni del madulo de elasticidad £ ni del tan-
gente E,, sino de un médulo £ comprendldo entre los
dos. Considere observd que E es funcion del esfuerzo
medio en 1a .columna, P/A4, pero no propuso ningin
procedimiento para calcularlo,

En 1895 Jasinsky hizo ver que la teoria del médulo

tangente era incorrecta y lamnd la atencidn sobre el
trabajo de Considére; en ¢l inismo afio Engesser re-

conoci6 ‘el crror que existia en su teoria original y

presentd una nueva solucién del problema, conocida
con ¢l nombre de teoria del modulo reducido o del mo-
dulo doble. '

‘A partir de entonces se.aceptd la teoria del médulo
reducido como la solucién correcta del pioblema del
pardeo inelistico de colinnas; desde el punto de vista
del cuncc}ﬁn clisico’ de inestabilidad es efectivamente
correcta, pu(fsto gue indica Ja carga para la que una
columna perfectamente recta y cargada axialmente
pucde tener, ademis, otras configuraciones en equili.
brio cercanas a Ja rectla Sin embargo, miés adelante
aparecieron . dudas sobre ella, pues resuitados experi-
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mentales cuidadosos obtenidoes con especimenes de sec-

.ciones transversales de diversas formas indicaron que
las cargas de pandeo reales se encuentran entre’las

predichas por las dos teorias, del médulo tangente y del
médulo reducido, mis cerca generalmente de las pri-
meras que de las segundas,

E! verdadero significado de las dos teorias fue acla-

rado finalmente por Shanley, en 1947, poniendo asi
fin a una coftroversia que duré mis de cincuenta
anos, '_

En la discusidn que se presenta en seguida se admi-
ten las hipotesis siguientes: -

1. Los desplazamientos laterales del eje de la co-
lumna son pequeiios en comparacién con las dimen-
siones de sus secciones transversales.

2. Las secciones transversales planas permanecen .
planas y normales al eje deformado, despuds de la

flexion.

3. El diagrama esfuerzo.deformacién del matcnal
de la columna da la relacién entre esfuerzo y defor-
macién-en cualquiera de sus [ibras longitudinales.

4. El plano de flexién es un plano de simetria de
todas ‘las. secciones transversales,

.t

4.5.6 Teor(a del mddulo tangente

La teoria original de Engesser para pandeo inelds-
tico estd basada en la suposiciéon de que cuando la
columna tiene una relacidon de esbeltez tal que el es-

Afuerzo critico de pandeo g, = P,/d es mayor que el

limite de proporcionaiidad, es posible una configu-
racién * deformada en equilibrio indiferente para la
cual 1a deformacién es controlada por el médulo de
elasticidad tangente E,, que es igual a la pendiente

de la curva esfuerzo de compresion-deformacién det

material de la columna en el punto que corresponde al
esfuerzo critico (Rels. 4.2, 4.3, 4.7y 4.8) (Fig. 4.14).
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“La ecuacién diferencial 'del eje deformado es

. - P,
Vit ———v=0

v E,I

¥, para una columna con extremos articulados, la car-

ga y el esfuerzo critico valen -

1 El
Po= S f e (4.50)
b1 o E:
= 5
Oy (L/7) (4.51)

4.5.7 Teor{a del mbdulo reducido

Considérese una columna de longitud intermedia so-
bre la que obra una fuerza axial de compresién P, tal-
que ¢ = P/A excede el limite de proporcionalidad, e

. increméntese la carga hasta que se alcance wna condi-

cién de equilibrio indiferente similar a la de una co-
lumna que se pandea en el intervalo eldstico; se su-
pone que la columna permanece recta hasta alcanzar
la condicién de inestabilidad, y se calcula 1z carga cri-
tica de pandeo, P,, como la {uerza axial necesaria para
mantenerla en una posicién ligeramente flexionada
(Refs. 4.2, 4.3, 4.7 y 4.8). ' '
Al estudiar los esfuerzos normales en.una sec
cién’ transversal cualquiera de la columna defor-
mada se observa que, debido a la flexidn, hay un
pequeiio aumento en el esfuerzo de compresién en el
lado céncavo y una disminucién en el convexu. Si la
curva OBC de la Fig. 4.15¢ representa: el diagrama
esfucrzo.deformacién del material de la columna, ob-
tenido mediante un ensaye de compresion, y el pumo
C corresponde al esfuerzo critico, la relacién esfuer-
zo-deformacién en el lado concavo de la pieza queda
determinada, durante pequeiias deformaciones, por la
pendiente de la tangenté CC’, .0 sea el médulo tan-
gente E;, mientras que en el lado convexo, donde ‘los
esfuerzos disminuyen, queda definida por la pendien-
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" Figura 4.15. Teorva del mddulo reducido o
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te de la recta CC”, es decir, por ¢l mdxlulo de elasn-
"cidad E (Ié) material; por consiguiente, de¢ acuerdo
¢on la I‘iipétcsis de la seccién plana, los pequenos es.
fuerzos normales debidos a la [lexidn gue s¢ super-
ponen con los directos de compresidn guedan distri-
buidos a través del peralte de Ja seccidn transversal
como se muesira en la Fig. 4.16b. (Se ha supuesto que
OB es una linea recta aunque en realidad es una
curva, pueslo giie E; varia con el esfucrzo normal).

a) Er
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Figura 4.16. Deformaciones y esfuerzos al iniciarse el pan-
deo, de acuerdo con la teorfa del modulo reducido

En la Fig. 4.16 se muestran las deformaciones uni.

tarias y los esluerzos existentes en una seccidn trans-

versal de la colmmnna coando se inicia ¢l pandeo (son
iguales en todos los puntos de la seccidn transversal,
puesto que se supone que hasta entonces la columna
estd sometida a compresion axial dpicamente) y un
instante después, cuando Ja barra empicza a flexionar-
se. Los tridngulos achurados represeman las deforma-
ciones y los esfucrzos ocasionados por la flexidn, y con
linea gruesa se han dibujado los tatales, obenidos su-
perponi¢ndolos con los que existian al iniciarse el
pandeo. )

Si R ¢s ¢l radio de curvatura del cje deformado
tos esfuerzos miximos de tensidn y compresién debi-
dos a la flexion valen, respectivamente, Eh /Ry
Ehy/R, y la posicién del eje 0, lugar geométrico de
los puntos en los que el esfuerzo normal no se modi-
fica a) iniciarse el pandeo, se determina utilizando
la condicion de que las fuerzas totales de tension y
compresion ocasionadas por L flexidn deben ser igua-
les, ya que al sacar 2 la columna de su configuracion
recta, la Tuerza exterior que obra sobre.clla permane
ce consiante, '

. ta que

10 I

§1 las secciones transversales son rectangulares, de
peralte i, Ja condicion” anterior requicie quc Eh; =

E,hi; ademas, by, 4 h, = h, de manera que

WEL o MYVE
VE+VE

hy, =~
VE+VE
El momento interno Min, (;orrespondieme a los

esluerzos dibujados en la Fig. {1.16b,vale:

v Eh, bh, 2 N = b 4 EE,
il — ]{ 2 3 ]2’{ (‘\/'I‘_-+ \/Ti“)‘-!

b es e ancho de la seccion.

Inwediciendo en ella el mdtula de clasticidad redu-
cido E, =1 EEJ(VE + vV E) 5y wniendo en cuen-
bh/12 ¢s ¢l momenio de inercia de la scr(zl(>n
tmsversal de 1a columni respecto a su eje «cmrm'd'al
y principal normal al pi;n‘no de fa Nexion, In expresian
anterior se reduce a

M., = EI/R
Aliora bien, M, = Pu y VR = — d* vjdz* = =",

tuego para la columna lgeramente flexionada en esta-
do de equilibrio indiferente se tiene

exd

‘ P
Pyv=—EIli, v 4+ ————v=020,

. EL T

expresion semejante a la obtenida para pandeo elds-
tico, de la que difiere uinicamente en que E, sustituye
a E '

Siguiendo ¢l mismo camino que para ia deduccién
de la formula de Euler se llega a

P, = - (4.52)
=k 4.53%
Y (4.5%

P,y @, son la carga y el esfucrzo critico predichos
por la 1woria del madulo reducido,

De acuerdo con ¢l procedimiento seguido para su
abtencion, ¢] madulo reducide E, no depende unica-
mente de las pm}')ied:uies' inecinicas del material de
14 columna, sino también de la forma de sus sccciones
transversales; por ejemplo, para una seccion I ideali-
vada, en la que se supone que la mitad del drea estd
concentrada en cada patin y se dcsprccia el alma, fle
xionada en el plano de mayor resistencia, £, vale
QEE, /(B + E,) (Ref. 4.2).




£, es sicmpre mayoy gque I, de manera gque I teo-
ria del modulo reducido da vilores de la-carga eritica
algo mis altos que la del modulo wngene.

-La teorin del modulo reducide s en aparieneia
nuis precisa qgue la del imddelo tngenee, puesto que
toma en cuenta la reduccidn de esfuersos en el Lado
convexo de la columna, debida a la flexion, y asi se
considerd durante bastantes afos, sin embargo, despuds
se wmpmbo que las cargas criticas ‘obtenidas experi-
mentalmente se encuentran entre fas predichas por am-
bas-teorias, mds cerca, en general, de las correspondientes

al moOdulo tangente que al.reducido; por este motivo,.

y a pesar de ser aparentemente incorrecta, se uséd cada
vez mis la teoria del mddulo wngente, la que tiene Jas
ventajas adicionales de dar resultados del lado de 1a se-
guridad y de ser de fdeil aplicacion ya que, a diferencia
del madulo reducido, £, es independicate de la forma de
las secciones transversales.

) oA . :
Esta situaciom, aparcatemente ilogica, existid hasta
1947, ano en que Shandey aclard por completo ¢l com- -

Ly ] ) ‘

portamiento de las columnas cargadas axinlmente du.
rante ¢l panden cn el intervalo inelistico.

4.5.8. La contribucion de Shanley

De aciterdo con la teoria del madulo tangente la co-
lumna empieza a flexionarse tan pronto como 4a carga
alcanza ‘el valor P, = x*EJJ/L% y es posible una
configuracion deformada en equilibrio indiferente pa-
ra la que la relacién entre esfuerzos y deformaciones
estd regicda, en todos los puntos de las secciones traus.

versales, por ¢l madulo tangente E,.

Al suponer que Ia bilurcacion del (.‘quilihri() se pre-
senta hiajo carga constante Engesser extendid el con-
cepto del pandeo eldstico al intervalo ineldstico, come-
tiendo un error al hacerlo porque en el intervalo elis.
tico el madule de Young £ rige las relaciones esfuerio.
deformacion tante al aumentar como al disminuir los
esfucrzos vy sigue siendo aplicahle en toda la seceidn
transversal despuds de 1a iniciacién del pandeo, mien-
tras gque cn ¢l inclistico £, es aplicable dnicamente a
la parte de b seceidn en la que crecen los esfuersos
de compresion, :

Por. tanto, al utilizar I teorfa del mddulo- tangente
se estd suponicndo implicitamente que cuando la ¢olumna
pasa de Ia formu recta a la contiguracion deformada ad-
yacente no disminuyen los esfuerzos en los puntos si-
tuados en su lado convexo, lo que no es pusible si el pandeo

se presenta bajo carga constante, luego para que el médulo

tangente sea aplicable en toda la seecidn al iniciarse {a
flexion s necesario que ésta comience mientras aumenta
todavia la carga axial, de manera que la tendencia a la dis-

minucion de. los estucrzos en una parte de fa seccidn.

debida a la flexion, es compensaila por el incremento ¢n

b

I
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A e A
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fos esfuerzos normales directos ocasionsdos por ta, fuerza
axial adicionad (Fig. 4.17),

I i

g

. HH!w i

Figura 4,17, Distribucion de esfuerzos en ¢l instante en Gue
la columna empivza a deformarse lateralmente I

La carga P, dada por la tcoria del médulo tangente
no es la fuerza axial mixima que puede soportar la
columna, puesto que las mismas suposiciones yue lle-
van a su obtencidn im'pliran un agmento |:(5f' encima
de ella; si es, en cambio, lu fuerza mixima que una co-
lumna recta puede resistir sin deformarse lateralmente.

La columna empieza a flexionarse, sin que bhaya
disminucion de osfuerzos en ningin punto, cuando
la carga sobrepasa en una cantidad infinitaiente pe.

P*‘VAP' .

-0y

'I-';'g‘ﬁml 4.18. E.;f'utr:m‘;aror.fucido: por una fuerza un poco
mdyor que Py '

T o T



130 La columna aislada

queia ol valor £, (Fig. 4175 el estuerzo de wension -

que tivtde @ aparccer cn osu lado convexo es compen-

saddo por el swumento en compresion divectn. Sin em-

bitrgo. Gsta o v Lase instantinea: inmedintaimente
despuds de L miciacion de Ir flexion lateral cmpie-

san i disminuir Jos esfuerzos en las fihras del borde

convexo, lo que hace que en esi zona rija el maodulo
de elasticidad E. con ¢b consiguiente aumento del
module efective, y L carga va creciendo al mismo
tiempo ue st incrementan las deformaciones latera.
ies (Fig. LI18).

Si los desplazamientos laterales siguen aumentando
SC, Aleanza eventualmente uni condhicion de inestabi-
lidad, como se ve en las Figs. 419 y 4.20, en Lis que
se lin rcprt-scm:uln las deformaciones langitndinales
nnitarias en inm seccion transversal de la columna cn
varias ctupas del proceso de carga (Fig. -4.19a) . los

esfuerzos normates corvespondientes a algunas de ellas

(Fig. 4.190) y la curva esfuerzo medio-<desplaznmien-
(o lnteral de i columna (Fig, 4.20).

Mientras lu fuersa axial ¢s menor gue Py la defor-
aucion de’ la- columna consiste en un acortamiento

untforme, deformacion que’ se conserva hasta llegar.

A1 valor critico predicho por la teoria del médulo tan-
gente;-al aumentwr f fuerza exterior en una cantidad
diferencinl In columna empiez a flexionarse, lo que
origina un acortimicito mis ripide del material si-
tnado en el horde concavo sin que haya primero dis-

{a)

( M?acﬁf
(bf"'-q@%?m /

e
Ty 2
Etapa 3
: ( . EscEy
{C) ‘.}Et(pu (f{:_ﬂ’_
£, E Edy A
Etapo 5
Figura 4.19. Drfo iovivias ¥ esfuerzos producidos por car-

gas mu._vorc.t qaifr 'y

minneiones en L deformacion rotal de las fibras del
Ldo convexa (etapa b Figo 4.19%a), las que se presen.

tan bajo incrementos adicionales de carga (etapa 2

en adelante, Fig 4190 . 1

Cuamddo” la fuerzn exterior es poco wayor que B
los csfuerzos. nonmales disminuyen en una porcidn
muy reducida de Tas secciones transversales, 1a que au. |
menta de tamaiio al crecer la carga; el velumen de
esfucros e compresion que se superpone con el es. -

fuerzo uniforme o, = P,/A es al principio mayor que .

¢l de los esfuerzos de tension, lo que indica que la °
Citga CXerior €rece (Fig-.4.20), hasta que Ia diferencia .*
entre os dos voltmenes es mixima (etapa 5, Figs. 419 |
y 4.20): Ta fuerz axial correspondicente es la mayor
que puede soportar la columna, In que se encuentra en -
equilibrio inestable puesto que cualquier deformacidn
Jateral adicional hace gue cl. volumen de esfuerzos de
(ensidn crezca mas-ripidamente que el de compresién,
Jo que correspomde a una disminucién en la carga, ne-
cesiria para que.se conserve el equilibrio entre las fuer-
zits exteriores que obran sobre Ia columna y las inte-
riores que aparecen en ella.

En la Fig. 4.20 se representa ¢l cornportamiento
de una columna cargada axialmente por medio de a
relacion esfuerzo medio-desplazamiento lueral de la
seceidn centraly los puntos marcaddos en la curva
corresponden a las distintas ctapas de Ja Fig. 4.19,

o:--£-1 .

A

: ®@® Resistencia

(D@) > ullima
L

oY o —— 2
A
2

Figura 4.20. Grifica esfuerzo medio-desplazamiento de lﬂ
seccién central de la columna

Shanley demastrd en 1947 que una columna ini-
cialmente recta empicza a Nexionarse cuando la car-
ga aleanza el valor critico dado por la teoria del mo-
dulo tangente, y contintia flexiondindose partir de
cse instante con carga axial creciente; lo demostro

Cexpernmentalmente y confirmé los resultidos con el

cstndio analitico del comportamicnto de umi colum-
na idend, el “modelo de Shanley”, compresti - por dos.
porciones infinitamente rigidusy ligadas entre si por

una pequeiia zona delormable (Refs. 4.9 y 4.10); (este
“modelo ticne como Urico objeto simplificar la’ parte

matemtica de’ la demaostracion; - oLros investigadores
han resielto posteriormente ¢ problenia utilizando
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muxlelos mis precisos en unos casos ¥ fas plupiccl;ulc.'s'
de columnas reales en otros (Rels L1 v 112} ).

resumen, correspondiente ol miidule

Fn by ocarga
tangente es un liniw inferion e broresistencte -

xima de las columnas: al aleanzaria, una s i

cialmente recta se empivyn o flexionar, pera puede
La cga
la teovia del mdlalo reducido es el limie superior,

soportar incrementos addicionales. dida por
[resto giie ey La Tuerza axial neixingt gue la columm
podria soporte siose mantoviera rvecta hista alean
sk lo quel como se ha visto, no sucede, v que 1
flexion “eripieza cuando P Hega al valor £ (De hecho,
para Cque wn columna pueda soportar e carga
mavor que fa predicha por la teoria del winduto in-
gente os necesario que el madulo efectivo sea mavor
que £,
decrecen en una zona de las secciones transversales en
la que rige, por consiguiente, ¢l moduto de clasticidad
E y esto, 2 su vez, significa que la pieza debe empezar
a flexionarse bajo cargas menores que P, la que solo
podria alcanzarse obligando a ta barra 2 permanecer recta,
mediante la aplicacion de restricciones exteriores). La
resistencia mdxima de la columna se
los Iimites predichos por las dos teorias (Fig. 4.21).

lo que sucede tan sdlo si los estuerzos normales

encuentra entre

Los resultados de prucbas de laboratoriv estdn, en
general, wucho mids cerca de Py que de P, por lo que
liv carga que se obtiene con Ta teorii del mdxdulo tan-
gente se puede considerar, en la mayor parte de los
titsos y para lines pricticos de diseno, comao la resis-
abtina de las colummnas,
de ella y, adenis, del Lido de T segaridad, (B cilews

tencin pues estii muy cerca

lo de Liveargn altima s bastante faboriose ¥y gene-
ealmeitte no ose Justificn, ya o que suele ser muy poco
mayor que P iy casos, sin ambirgo, en que la teo-
rid del modulo tangente subestima la capacidad real de
carga ¢n un poreentaje importante, y puede ser necesario

determinar £, si se quiere tener una idea prrecisa
.de la resistencia de la columna (Ref, 4.12)).
P
p e . e e o — ——— — —— b =
r
i Puit
P‘
I
.0 ) .

Figura 4.21. cn'mpamu':ir: de los resultados de oy teorius
et madulo tangente y del midule reducida con la resisten.

cid mdxima e ung columna
'

i
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Obtencton de curvas para el disenio de columnas

4:6 Obtencion de curvas para el diseno d2
columnas cargadas axialmente

La formula de Tder puede eseribine en coalguiera

de las formas dadas por Las cruaciones LY v bAh,
(ue se repiten agui

: Ef
P, = ff-j-;_ (4.42)
Tk .
0 = T (4.46)

En la primera forma proporciona la carga para la
que se inicin el pandeo de una cnlumn:l chistica per-
fecta, cargacla axiadmente y con extremos articulados,
y-en la segunda el estuerzo, medio correspondiente.

Para relaciones de eshelter pequerias, tales que ge,
obtenido por medio de la ecuacion 446 exceda el
timite de proporcionalidad del material, la columna
recta y cargada axialmente empiesa a flexionarse, bajo
carga creciente, cuando los esfuerzos son menores que
los dados por esa ecuacion; se calculan utilizando la
teoria del muwdulo tangente, es decir, sustituyendo en
la ecuacion 4.46 et madulo de elasticidad E por el mo-
dule tangente E;:

e E:
(L/n?*

oy = (4.51)

F, es la pendiente do/de de la curva esfuerm defor-
macion en el punto correspondiente al esfuerro cri-
tico (48 '

Por media de la ecuacion 146 pueden calcularse
directamente los esfuerzos de pandeo ek istico de colum.
nas con diferentes relaciones de esbeleez, puesto que el
numerador © £ es una cantidad constante: no sucet!e
lo mismo, sin embargo, con la ecuacidn 4.51: como
E, es umy funcion del esfuerzo critico gy, para caleu-
lar éste es precisa proceder por tanteos, ' '

Fl problema puede resolverse de una manera muy
sencilla, evitando los tanteos, trazando una curva gue
relacione 105 esfuerzos criticos con las relaciones de es-
heltes, In que se obtiene partiendo del diagrama esfuer-
70 de compresién-deformacion del material de fa co-
lumina, determinado experimentalmente, y utilizano -
la ecuacion 151, _ ‘

En l Fi.g_ 4.22 se muestran los pasos r_le:‘:csa‘rios
(Refs. 4.4, 4.7 y 4.13).

La-pendiente de la tangente a la curva esfuerzo de
(Fig. 4.22m). en cualquier
proporcions el modulo

comprosion.deformacion
punto de Ia’ zona inelistica,
tangente pdrd el esfucrzo norntl correspondicnte, de
manera que duermm.mdo las pemhcmex de las tan.
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& 2 Ccomportomiento
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Figura 4.22. Obtencion de una curva para disefio de columnas ;argadas axitlmente A,

gentes A unh seric de puntos s abtiene unt ronjunto
de pares de valores o — F( que permite trazar una
grafica esfuerzo normalanddulo tangenwe (Fig. 4.22b);
en la sona clistica la grafica es una linga recta ver
tical, caracierizda porque cn clia £, ¢s constunte ¢
igual a E

15e5|)(‘jnndn ahora L/r de la ecuacion 4,51, »e ob.

tiene

Esta ecuncion permite calenlar Ia relacion de e
beltez critica que corresponde a cada par de valores
E,— g, (La ccuacion 4.54 es aplicable tanto en cl
“atervalo inelistico cogo €n cl clistico, en el que se
reduce a (Lfr),, = vV Eloy,).

IPor medio de la ecuacion 4.54, y usando los vale
fes de @ y £, de la Fig. 1.920, se traza la curva de la
Fig. 4.2%, que es ki gelica buscada; utilizindola sc
puede obtener ¢l estueryo critica de pandeo para cual-
quicr relacion de esheltes, tanto st éstia €5 grande y el
pandleo se inicia bajo esfuerzos menores que el limite
de proporeionalidad como si es pequeia y cl lend.
meno camienza arriba de ese lnate

En 1o industrin acrgniutica se han empleado desde
hace bastmites anos grifices del tipo de la gue sc
acaba de obtener, basadas en Jas teosias de BEuler y del
madale rangente, para ¢l dliseno de. piezas de ahunie
nio (‘umprimi:i;u.\, y forman la base de las especifica-
ciones pari estructuras. hechis con aleaciones de ese
metal (Rel. 4.14) 1 sin embargo, no se habian podido
atilizar de manera andloga para el diseho de estrue
turus de acero, debido a las discrepancias existentes

*enwre s cargas eriticas predichas por Ta reorin del

modulo tngente basadic en curvas esfuerzo-deforna-

(4.54)

i c)

¢ion obtenidas por medio e especimenes  pequeiios.

vy lu resistencia real, determinada experimentalmente

(Refs. 4.4 y 4.18). s

T1a grifica esfuerzo.deformacion del acero estruc-

tural abtenida mediante una probeta de pequeiias
dimensiones ¢s practicamente una linea recta inclina”
da, con pendiente igual a E, hasta que el csfuerze

Nlega al pumto de fluencia gy @ partir de entonces se

convierte en unit recta horizontal, pues se presentan
deformaciones gque alcanzan valores varias veces ma-
yores que ¢l correspondicnte 4 la iniciacion del flujo
plistico mientras que ¢l estuerso medio se ‘mantiene
constante,

Si se toma coino buser la relicion esfucrzo.delor.
macion que se acaba de describir, Ia teoria del mdtulo
tangente conduce a resuliados sencillos, pero inco-

rrectos: si la curva esfuerzo-deformacion fuese una i
- nea rects hasta e} punto de fluencia, todas las colum- -

nas de relacion de esbeltez menor que n/ E/a, PO
drian soportar un esfuerzo miiximo igual al de Muen-
cia, y las que tuviesen una esbeltez mayor se pandea-
rian al llegar al valor dado por la formula de Euler
(Fig. 4.29).

De acuerdo con el diagrama esfuerzo-deformacion
supiesto ” (Fig. 4.23q), g, os el limite de proporcio-
nalidad al mismo tiempo qlie el esfuerso de fluencia,

luego L/r = =~/ E/g, s la relacion de eshelier que

separa ¢l pandeo clistico del inclistico; si L/r es ma-
yor que ese limite es vilida I formula de Euler, y si
s menor la columna se comporta chisticamente hasta
(ue ¢ = gy €N ese Momento E,, que hasta entonces
era el méklulo de elasticidad E, se reduce a cero €n
forma instantines (Fig. 4.280) y. de acuerdo con la
reoria del modulo tangenie, g, se anula, Juego la
pieza se pandea; sin embargo, ha sido capaz de sopor-

tar antes e pandedrse una carga un infinitamente

I
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pequeiio menor que P = dg,, ya que hasta ese ins.
tante la columna estd en el intervalo elistico y no se”
p:\nden,-puc.\to que el esfuerzo existente en ella es
menor que ¢l predicho por la fornuly de Euler,
Una gran cantidad de pruebas de laboratorio (Refs,
415 y 4.16) han wostrado de manera concluyente que
la resistencia de columnas reales de relacidon de esbel-
tez intermedia, en la zona cercana al punto donde se
unen los dos tramos de la grifica de la Fig. 4.23¢ es,
en general, menor que la predicha de ienerdo con el
rzonamicnta anterior: estis disarepanciay entre Ios
vesultados tedrivos vy experimentales se habian acha.
cauda  tradicionnlmente o las imperfecciones iniciales.
que hay en las colummnas v a fas excentricidades inevi-
tables en L aplicacidn de T carga, pero ensayes reali-
zados con mucho cuidado han demostrado que esos
factores no son I cousa principal de las bajas resis.
tencips  obtenidas, mientras que investignciones _efec
tndas enlos dltimos quinee o veinte anins han per-
miticlo asegurar que los esfuersos residuales existentes

en loy perfiles de acero son los que ocaslonm, pre-

dominantemente, las diferencias entre la resistencia
real de las coluimmas y I predicha por Ta curva de

“la Fig. 4.28¢ (Refs, L4, L8, 4,13, 117 a 4.21),

En las columnas reales de acero hay esfuersos resi-
duales que tienen intensidades miiximas genernlmen..
te elevadas (Refs, L4 LR 413 y £.21) acasionados
principalmente por el enlriniento no aniforme de oy
perfiles despucs det laminado, que reducen su resis:
tencia al pandeo, pues ocasionan plastificaciones pre-
maturas en algunas porciones de Tas seeciones trans-
‘versales; la ¢lave parn la aplicacion de la teorfa del
madule tangente al disedto de columnas <de acero es.
tructural esti en el reconocimicnto de suexistencia
(Refs. 401, 48 y 4.19). ’ ' o

Si la curva esfuerio. de compresion-deformacion me.
dia no se obtiene con, un espécimen pequefio sino
utilizando un segmento ‘coml)]cm de columna, suli-
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Aplicacidn ineorrecta de lu teoris del mddulo tangente a columnas de acero estructural

cientemente corte para evitur problemas de pandeo
pero de longitud adecuada para que los esfuervos re-
siduales que contenga sean los de una columna real,
reflcja tanto la presencia de esluerzos residuales como
la variacion de ¢, en los diversos puntos de las sec
ciones transversales. (La manera de obtener las curvas
esfuerzo-deformacion pbr medio de pruebas de colum-

" nas cortas ha sido estandarizada internacionalmente;

en el apéndice B de Ia Ref. 4.4 se incluye una descrip-
tion de los procedimientos que deben seguirse para
elloy. Cuando no se dispone de curvas experimenta-
les para tramos cortos, pero completos, de columnas,
pueden obtenerse unaliticamente, con precisién razo-
mable, partiendlo de una distribucién convencional de
esfuerzos residuales en la seccion, obtenida de los ex-
tensos resultados experimentales con que se cuenta.

Los esfuerzos residuitles ocasionan un descenso del -
mite de proporcionalidiul y una reduccién de la am-
plitud de la zona elistica con respecto a los valores

-determinados por medio de especimenes pequenos, y

fa aparicién de una curva de transicion entre las dos
porciones rectias de la grifica esfuerzo.deformacidn.

En la Fig. 1.24 se muestran las curvas experimenta.
les obtenidas wiilizando: a) especimenes pequeiios;
b} wamos cortos de columnas en el estado en que se
encueritran  después de la laminacidn, y c¢),. columnas
corwas sin esfucrzos residuales, que han sido elimh)a-
dos por medio de tratmmi€ntos térmicos; la compa-
racin de bas dos tiltimas curvas comprueba la influen.
cia de los esfuerzos residuales sobre la grifica g
promedio (Ref. 4.13). (El esfuerzo de fluencia que se ob-

tiene al ensayar un tramo completo libre de esfuerzos .
residuales es en general algo menor que el de una probetar

en la prueba estindar debido a que los especimencs para
esta prueba se cortan del alma, que es mds resistente
que los patines, y la columna completa proporciona las
propiedades promedio de la seccion, Ref. 4.13).
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Probeto Columna corta Columno  cortg
con esfuerzos sin  esfuerzos
residucles residuales
0 £ 0 £ 0 £ -
a) b) c)’

Figura 4.24. Inﬂucucm de fos esfuerzos residuales ¥ de lo verivcivn de Oy en la
grifica ufuf.rza-dcfurmauun del acero turucruml .

Sin embargo, ¢l empleo en la [drmula de Euler del
mexlulo tangente F, obtenido de la curva esfuerzo-
deformacion de la cohwnnia con esfuerzos residuales
no Heva directamente o 1a determinacion’de b carga
que ocasiona ka iniciacion de la flexion en columnis
de acero orviginahmente rectius, como sucede, por cjem-
plo, en pwr as de aluminio: esto se debe a que la co-
lumna con esfuerzos residuales se comporta como si
estuviera hecha con un mauterial no howogdneo, pues
las fibras fongitudinales que la componen dejan de
trabajar cuando entan en la vona plistiea, al super-
ponerse los esfuersos vesiduales irregulives con fas
compresiones uniformes producidas por la carga ex-

terion,
4.7 Influencia de los esfuerzos residuales

sobre la capacidad de carga axial de ias
columnas de acero estructural

.
Los esfuersos vesiduales se forman en los miembros
de acero estructural como un resuitado de deforma-
ciones plasticas, que aparecen siempre en los perfiles
laminados durante el proceso de enfriamiento desde
La temperatura de laminacion hasta Ta ambiente, de-
bido a que el descenso de temperatura es nris vipido
en unas partes del perfil que en owas.

Los extiemos de los patines y s parte central del

alma de e perfid 7 s enfrizn mucho mas ripidamen.’

te que tas zonas de wnion de alma y patines (Refs, 4.4,
116, 422 y 499,
tuadas en las regiones menciotaday primero (mplcmn

cindo las Tibras lusq_,lllltllnllt'\ -n

a enlriarse se coutraen y pisan am estado completa.

mentte  eldstico,

conservin suficicniemente cdicnte para seguir, pl:i.-.-
Geaniente, esias conuneciones, Guando posterionmente
se enfrinn Ias porciones centrales tienden a contraer-

e atin mkis, Jo gue es rostringido por el material

inmedinto a elius, perteneciente w los bordes de os

.tan compresiones a lo largo de sus bordes; por con

mientras ygoe o materal de las por
ciomes centrades de Jos patinies, contiguas al alma, se

patines y a la p”trtc central del alima el que, va en
estado elistico, no puc(le acortarse sustancialmente e,
impide que las fibras que se enfrian al final se con.
uaigan todo lo que requiere el descenso de tempera, /)
tura, oblig:'mdo]as_a PErmiinecer un poco mis ]nrgas:'-
de-lo que serian en su estado natural a la tempera.
tura ambiente.

de 1ns patines queda sometido a la accion de fuerzas’
interiores de tensidn que ejercen sobre él los extre--
mos e los patines y el alna los que, a su vez, sopor- 2%

siguiente,. en i vigueta existe un estado inicial de
esfuersos ocasionado por el enfriamiento no uniforme.”

Los esfuerzos residuales se forman también como
un resultado de operaciones efectuadas durante la fa- %5
bricacion de la estructury, tales camo el cnderem{lo
de los perfiles, en frio o en caliente, y la soldudura; '
ésta ocasiona esfuerzos importantes, como una conse-,
cuencin del calentamiento y enfriamiento irrc:gul;u'er: &
de los metales base y de aportacion y de las tlch)r-
maciones plisticas resultantes (Rel. 4.24) .

Tanto en perfiies laminados en caliente (‘d1110_ en
miembros soldados las partes que tardun miis en en-
frinvse gquedan, ¢n gcncral sometidas a tension. y Ias
qm se enfvizm primero, mmpre\mu (Rel. +.1%) (Fig.

1.25) .

En ks secciones 1 y H lov esfuerzoy residunles de

Tomayor intensidad sé presentan en los extiemos de los

|):|1il|(::;;‘,cn perliles Luninados el valor medio del os
fucrzo de compresion cn csos puntos, obtenido por ne-
div dc un - nimero  considerable:
d alrededor de 900 kg/em®, y es priciicamente inde.

pendiente del esfuerzo de fluencia del aceror (Ref. |
1.1%) .
fhayen menos en I capacidad de carga de columnas he. ¢

Por consiguiente, los esfuersos yesiduales ine

de experiencias, es
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Estuerzos residugles supuestos -
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‘Esluerzos  producidos por P

Figura 4,26, Columna corta con esfuerzos residuales

chas con aceros e alta resistencia que en las de
aceros normales, ya que constituyen un porcentaje
menor de su esfuerzo de fluencia. Los esfuerzos resi-
duales existentes en secciones I y H formadas por
placas soldadas son en general de mayor intensidad, con
valores cercanos al limite de fluencia, en compresion,
en los extremos de los patines, y del orden de 50. por.
ciento mds altos que o, en tensidn, en la soldadura y
en la zona inmediata a ella (Refs., 4.4, 4.8, 4.13, 4.16,
4.22 y 4.24). (El metal base no puede soportar esfuerzos
mayores que el correspondiente a su limite de fluencia
pero la soldadura tiene en general una resmtenc:a mayor,
y eleva la del acero cercano a ella),

Puesto que tos esfuerzos residuales originan un sis-

“tema de [uerzas interiores en equilibrio los volime-

nes de esfuerzos de tensidn y compresion que hay en

“cada seccién transversal son iguales entre si, y estin
distribuidos de manera que las fuerzas correspondlen- _

tes se equilibran mutuamente.

El efecto principal de los esfuerzos residuales sobre
la relacidn esfuerzo.deformacién consiste en bajar el
limite-de proporcionalidad. a partir del cual et dia-
grama deja de ser recto; en los perfiles de acero A7
el comportamiento eldstico termina cuando los esfuer-

- 205 ocasionados por las solicitaciones exteriores al-

canzan valores del orden de 1400 kg/cm?, o sea al.
rededor del 60 por ciento del punto de fluencia.

El efecto. de los esfuerzos residuales se ilustra estu-

" diando el comportamiénte de. una columna corta de *
seccidén transversal rectangular, en la que existen los
esfuerzos mostrados en li Fig. 4.26, sobre la que se
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aplica- una fuerza axial P de inensichiud crectente,
transmitida por medio  de dos piezas infinitamente

‘rigidas (Fig. 4.26a)  de manera que ocasiona esfoer

z0s uniformemente distribuidos. Se supone, adems,
gue cada ina de las fibras longitudinales de la co
lumna se comporta de acucrdo con Ia grifica esfuerzo.
deformucion idealizada del acero estructural libre de
esfni:rmg; residuales (Fig. 4.27).,

o

o [

" Figura 1'1.27. Gréfica esfuerzo-deformacion de las fibras longi-
tudinales de la columng

Puesto: que el sistema de fucrzas interiores produ-
cidas - por Jos esfuerzos residuiles estd en equilibrio,
puede escribirse )

e 26l =g,y (b —2a)h

. 2a
e o Tt = T 5"

b — 2a

Esta expresion relaciona los esfuerzos de tension y
compresi('m; 'crn y ¢, ¥ la gromctria de la seccidn
transversal de Ia columna.

Al supcrponcrsé los esluerzos producidos por ta car-
ga exterior con los residuales disminuyen los totales
en la porciom central de la seccion, y aumentan en Ias
laterales. La ‘columna se comporta clisticamente on
todos sus puntos hasta que ¢l esfuerzo debide a la
carga CxXterior, sumado con ol residual de compresion,
aleanga el valor g, a partir de ese’ instante, y para

Ccargas adicionales, Tas porciones luterales se deforman

plistichimente sin aceptar ningiin incremento de es

“fuerzo, e aouerdo con el diagrama g—g supuesto (Fig.

4.27).

Si se aplican cargis adicionales son tesistidas exelos
siviunente por la porcion cental de la coluamma, que
se encuentra lodavia en estado clastico, y pueden au-

mentar de intensidad hasta-que esa porcidn se plas. .

tifica taunmbién. ) )

En lu F}g. 4.28 se muestran los esfuerzos normales
en una seccion wansversal c_l-:- 2 columna en distintas
ctapas del proceso de carga.

]
ju—y
¢4

HIRSH

Y % —;I}rc<o <oy
i

! HHIHTH)]HH]‘ I 1I _L Tt + O ~a,
2) % Ty
I

% SN I
3 . oy

| ' i
" I I

Figura 4.28. Esfuerios normales en la columna de la Fig,
4.26 en distintas etapas de carga

La fuerza exterior que ocasiona los esfuerrzos de la
eitpa 2 es
P.= 4 (6y— o.)
puesio que corresporude a la plastificacion inicial de
tas porciones laterales, y hasta entonces todo el ma-
terial esti en el intervalo elistico.
La carga adicional necesaria para llegar a Ia elapa

4, de plastificacién total de la columna, es

CAP=(b—2a) h (gy+ o t+oe—o) = ¥
= (h =20}y h (g + o,

{Al pasar de 2 a 4 sdlo trabaja la region central, de
drea (b —2ayh). -

La fuerza axial que ocasiona la plastificacion total
de Ia secciom es

VPun'a: :PZ +A[):A (Uy_acr)+
+ (b—2a) h (o, + 0. -

M;mipui;mlc!o algebraicamente esta expresion y te
niendo en cuenta gue g, = g, - 28/ (b~ 20) se llega
a P = Ao, lo que demuestia gue Ins esfuerzos re-
siduales 1o hacen ‘disminuir la resistencia total de una
columna corta comprimida :1xi:|]n1ent¢, debido a que
corresponden 2 un sistema de fuerzas interiores en
equilibrio. 8§ ocasionan; en cunbio, un descenso en ¢l
limite de proporcionalidad de lu columna considerada
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en conjunto, medificando sustancialmente su grifica
esfuerzo.deformacién y produciendo una disminucidn
en Ia capacidzid de carga de piezas comprimidas suje-
tas a fendmenos de panden (Ref. 4.21). _

Aplicando la ley de Hooke se puede caicular la de-
formacién  unitaria correspondiente al instante 2 de la
Fig. 4.28:

_ P! - A(O'y"ﬂ'rc) _U'u—o',c
EBTHE T AE T T T E

Elincremento al pasar del estado 2 al 4 es

_ AP ‘_ Tre + Tye — Tre b
ae = - =F G-z

E (b — 2ayh E

y ‘la deformacidn unitaria total,

oy + o
(Uy—a'rc + Trt + O'rc) = "—"”é——t"'

La ley de Hooke sigue siendo aplicable, pero debe

tenerse en cuenta que el 4rea efectiva es tan sélo la de
la porcidn central eldstica, pues las zonas laterales se de-
forman plisticamente bajo esfuerzo constante.
* Llevando-las cantidades que se acaban de calcular a
un sistema de ejes g—g se obticne la grifica de la Fig.
4.29. (Los esfuerzos residuales reales ocasionan grificas
esfuerzo-deformacién semejantes pero en forma de cur-
vas continuas, ya que estdn distribuidos continuamente
a través de la seccion y no’escalonados, como se ha su-
puesto para-simplificar la exposicion) .

Hasta que se llega al estado 2 el comportamiento
de la seccidn es eldstico y estd regido por el médule de
Young, E; a partir de ese instante E sigue rigiendo las
relaciones ‘esfuerzo-deformacion de las fibras que per-
manecen en estado eldstico, en las zonas en que g < @,
pero ¢l resto del perfil se deforma sin admitir incre-
mentos de carga, de manera que el comportamiento
de la seccidn completa no estd controtado ya por €l
mddulo de Young, sino por un “mdodulo tangente”
E, que depende de E, de la forma de la seecidn trans-
versal de la columna y de Ia imensidad y ley de dis.
tribucién de los esfucrzos residuales. A diferencia de
lo qi:c sucede con otros materiales (el aluminio, por
ejemplo), el mddulo que rige la relacion esfuerzo-de-
formacidn de la coluinng de acero con esfuerzos resi-
duales en el intervalo inclistico no es la peadiente,
en ese intérvado, de la grifics. g-e del acero de que
estd compucsta, obtenida con uua probeta, puesto
que pérte del material se encuentra en estado elifstico,
en cuyo‘ caso F, = E, y el resto en estado plistico, y
"E, vale cero: si es, en mml)m ia pcndlemc de la gri.
fica de la seccidn completa, obtenida tomando como

ordenadas los esfuerzos medios producidos por las
- [ .
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Influencia de los esfuerzos residuales
Cargas exteriores y -como abscisas las deformaciones
unitarias corresporulientes (Fig. 4.29).

Esfusrzos medios ocosionodos
Apor lo carga sxterior ) -

..__/:[-——a!."= Ey

a ﬂ‘y b —— —

Grdfica del acero sin,
ssfuearzos residucies

Ton a, s E
Ton ay = Ey

>
) Daformacionss .
Ty=0Orc  OTre S unitarias , €
- TF ‘w7 s )
o '
Ty+0rt
E y

Figura. 4.29. Grifica esfuerzo-deformacion de la columna
de la Fig. 4.26

Célculo de los esfuerzos criticos en c~!yumnas con
esfuerzos residuales:

4.7

De acuerdo con la griifica esfuerzo.deformacion de las
fibras aisladas (Fig. 4.27) cada una de éstas deja de
contribuir a la rigidez de la columna al aparecer en
ella el esfuerzo o,, ya que en esas condiciones puede
deformarse libremente; por consiguiente, una vez que
se han plastificado algunas porciones de Ia columna
al superponerse los esfuerzos producidos por las car-
gas exteriores con los residuales, se puede calcular. la
carga critica utilizando la férmula de Euler pero te-
niendo en cuenta, al aplicarla, tan sélo la porcién de las
secciones .transversales que permanece en estado elds-
tico(Ref. 4.4,4.8,4.13 y 4.22):

nrEI,

P, = -
or . Lz

(4:55)
I, es el - momento de inercia de la parte de la seccién
transversal que estd en el intervalo eldstico al iniciar-
se el pandeo,

El esfuerzo critico se determina leldlt‘.ndU los. dos
miembros de la ecuacion anterior entre A:

P, wElL x EI,
T =TT T ALs ajryis
W E (IJD)
- TEWD 4.56)
T/ *

Es decir, se obtiene emplcando el producto E(I,/I)
en lugar del moclulo tangente £, '
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Sin 1a contribucién de Shanley ‘a la teoria del pan-
deo ineldstico no se habria podido llegar a los resul-
tados antgriores, pues se estd tomando como carga
critica la qué- corresponde a l!a iniciacion de la fle-
xién lateral de Ja columna y admitiendo que ésta em-
pieza sin que se descargue ninguna fibra, ya que de
-no ser ast volverian a intervenir en el momcento de
inercia efectivo las zonas plastificadas del lado con-
vexo, que regresarfan al campo cldstico; es decir, se
estd aceptando que la iniciacién de la flexién se pre-
senta acompafiada por un incremento de l1a carga ex-
terior que produce aumentos en las deformaciones
de las zonas plastificadas sin que haya disminucion
de esfuerzos en ningin punto; por consiguiente, se
estdn aceptando la teorfa del médulo tangente y las
ideas de Shanley, madificadas para tener en cuenta
que las secciones transversales de las columnas con
esfuerzos residuales dejan de ser homogéneas al plas-
tificarse parcialmente.

La mancra en que estin distribuidos los esfuerzos
residuales es, de acuerdo con las ecuaciones 455 y
456, de importancia fundamental para la magnitud
de o, ya que el valor de I, depende de ella, por
lo que se obtienen resultados diferentes segtn cuil
sea el eJe principal alrededor del que se f]ex:omn
las secciones al pandearse la columna.

Si se supone que al iniciarse el pandeo de la sec.
cién rectangular se encuentran en estado plastico las
dos porciones laterales de amplitud a que se mues.
tran achuradas en la Fig. 4.260, en las que habia es-
fuerzos residuales de compresién, se tiene:

Flexidn alrededor del eje x:

. Ill’

_ (b—2ayh3/12 b—2 A4,
I = bhs/12 b T 4
. 7 b—2u
i Der, =

rooL/rE b

Flexign alrededor del eje y:

Iy — 20 ’ A, Y
) =(5)

g ’E (b»-—?a

Utilizando la grifica de la Fig, 4.29 se puede obte-
ner el médulo tangente de la seccion complcm con Jos
esfuerzos residuales supuestos:

ly _ (b—20)%h/12
L, W12 ‘(

aﬂ;(a—ar) b—2a .
E = ¥ ‘ = = )
iR Tro b b £ A £

E b—2a)

n"..: b =

En las sceciones transversales plastificadas parcial-

r Ll -'
mente la relucion del mmddulo tangente al de elasti-
cidad es igual a

Los factores que mutltiplican al (érmino w*E/(L/T)
en lus expresiones para los esfuerzos oviticos de pan:

deo alrededor de los ejes x y y son n y 0% es Ficil
demostrar que en secciones rectangulares con cual-

quier distribuciéon simétrica de esluerzos residuales
1.,/1, es siempre igual a (/,./1,)%, de manera que
puede escribirse, en general,

LR

= 4.57),
Ter, (L/r:)._, T ( )
nt E s
P ok 4.58
Cc v (L/r,)* n ( ).

donde n = E/E = 1,/I, = A/A.

la relacion entre el direa del nucleo
eldstico y la total de la seccion,

Conociendo los valores de 7, por medio de estas ecua-
ciones se pueden obtener grificas para diseio de co.

lumnas de seccién transversal rectangular que permi-
ten determinar g, en funciéon de la relacion de es-

beltez, para pandeo alrededor de cualquiera de los ejes
principales, tcmcndo en cuenta los esfuerzos: restdua- .

les. : .

dc,;'sc calcula aplicando directamente la teoria del
madulo tangente (si en la ecuacion 4.57 se sustituye
m por E,/E se obtiene g, = =2 £,/ (L/7,}*). pero no

] :

sucede lo mismo con Gcr,» Y2 que este esfuerzo no de. - .

pende directamente de E,, sino d& una [uncion del
cociente E,/E.

E,, mddulo tangente de la seccion ernsvcrsal com-

pleta, puede calcularse analiticamente, conocida la ley
de distribucién de los esfuerzos residuales, u obtenerse
experimentalmente por medio de ensayes de compre-
sion de perfiles completos, de poca longitud. (En sec-

ciones reales, en las que los esfuerzos residuales varian °

en forma continua, I, ¢ I, disminuyen al crecer la
carga exterior e irse plastificando zonas cada vez mas

amplias, de manera gue 7 disminuye también conti- -

nuamente) ,
Las ecuaciones 4.57 y 4.58 son aplicables. también a

columnis de seccidn H o [ idealizadas como dos pla- [

cay rectangulares -paralelus entre si, despreciando el
cfecto del alma sobre la rigidez (Fig. 4.30):
ponden, respectivamente, a pandeo por flexion alre-

dedor de los ¢jes x y y, lo mismo gue en el rectangulo

aislado. (Que la ecuacién 4.58 es aplicable a la seccién
idcalizada de Ja Fig. 4:30 es cvidente de ' la sola ins

peccion de la figura; la validez de la ecuacion 4.57 no-

corres- |,
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RF es tan clira, pero se prede demostrar que el cocicnté” mento dc inercia. respectivamente, suponiendo que " .

hay en elia esfuerzos residuales distribuidos en la for-
ma idealizada mostrada; para obtencr las curvas se
desprecia el pequeiio efecto del almi sobre la rigides
de la seccion y se tomd como esluczo residual mi-
ximo de compresion, en los extremos de los patines,
"0.30 oy, valor promedio déterminado con un gran mg-
mero de expencnc:as (Ref. 4.4). .
Con fines de disefio conviene sustituir las dos curvas
por una sola, que pueda utilizarse para pandeo alrededor
de cualquiera de los ejes principales.
| | . La resistenciy d(._-, cohmmnas pandeadas en el inter-.
I valo ineldstico por [lexion alrededor de su eje de ma-

{../f, tiecne el misino valor en esta seccidn que en el
“rect: lngu!n)

e

yor momento de inercin puede aproximarse, en for:
ma muy precisa, por medio de una curva pariabdlica
sugeridis por Bleich, de ecuacion (Refs. 4.3 y 4.4)

oo LY
2= ()

O TIPS

Figura 4.30. Seccion Iidealizeda

Ger = Oy (4.59)__‘

EEEPRIPIE Y. TR

i

En-la Fig. 4.31 se han trazado las curvas esfucrzo me-

dio-relacion de eshelier que se obtienen aplicando las
ecuaciones 4.57 y 4.58 a una seccion H pandeada por

Esta expresion no es plicable si el limite de pro-
porcionilidad gy, es menor que 0.5 ay, pucs en ese’
caso proporciona esfuerzos incorrectos, mayores que

flexion alrededor de los ¢jes de mayor y menor mo-

;} I'o T T L] 1 ‘ 1 R T 1 I T 1 L} ¥ ) . )
f: '""I'—\'X Pandeo oalrededor del eje .o
" r ! de mayor momento de
A y‘ inercia (@,c=03 Oy)
Ty 11: \ (eclas) ] o
i '| Pandeo olrededor ' T
2 : del eje de menor (Ec. 462) B T

-
L

mormento de Inercio
(a,c « Q30 )(Ec 4.58)

Pandeo
eldstica
(Ec.4.46)

R
b e MEUEREERM (s

0% —

) Y 1.0 T8 - 2.0

Figura 4.31. Curvas esfufrio critico-relaciin de. esbelter para una columna [ con
esfuerzos residuales *

J‘_ : i

1
'
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" el critico de Euler, para relaciones de esbelier com-
prendidas en un-cierto intervalo,

sPuesto gue la grifica esfuerso-deformacidn de una
columna completa deja de ser una Tinea reets tuando
el esfucrzo wotal (suma del residual de ('(llll:)l'c‘si(}ll
y el debido a la curga exterior) aleanza el valor de
{luencia g, ¢n algin punto, el limite de proporciona-
lidad g, debe. ser sustituido por

TLr = Oy =~ T (4.60)
con lo que la ecuacion 4.59 se wansforma en
: Tee ‘ . fL ‘ .
Ter =0y — (o',,—am)(—’-_-) {4.61)

La curva. g., — L/r resultante tiene una forma algo
diferente de las que s obticnen con las ecuaciones
4.57 y 4.58, pero si los esfuerzos residuales maximos
de compresion se toman arbitrariamente iguales a
o/2 (valor cercano al miximo abservado general.
mente en perfiles H laminados) Ia ecuacion 4.61 se
convierte en la 4.62, que proporciona resultados in-
termedios entre Jos correspondientes a las ccuaciones
4,57 y 4.58, aceptables para flexion alrededor de cual-
quiera de los cjes principales. Su representacion gri-
fica es una curva tangenie a lu de Euler en el punto
en gue g = 0y/2. -

_ o (LY
Gcr“cy—m _;'

Al suponer que g, = g,/2 se obtiene, de -ucuerdo
con la ecuacion 4.60, o, = ¢,/2, de manera que la
ceuacion 4.62 es aplicable a columnas que tengan re-
“laciones de esbeltez para lus que el esfuerzo critico
~de pandeo resulte mayor que Ja mitad del de flucucia;
“en caso contrario el pandeo se inicia ¢n el intervalo
elistico, y se aplica Ia formula de Euler.

La ecuacion 4.62, que se ha trazado en la Fig. 4.31.°
fue recomendada en 1960 (Ref, 4.25) como adecuada
para la obtencidn de la resistencia wl pandeo inelids-
lico de columnas de acero estructural, y sirvid de
Lase para lus formulas correspondientes  contenidas
en las especificaciones de 1961 del Instituto Ameri-
cano de la Construccion de Acevo (AISC), las que
siguen en_vigor cn la actualidad, después de varias
revisiones; tambidn se ha utilizado en ¢l Reglamento
de las Construcéiones en ¢l DI Es partienlarmente

(4.62)

*La curva covrespondiente a la ceuation 4,62 se conuee con €l
norbre de “curva bisica para columnas del Colun Rescarch
Council” :

rot

)

aplicable a perfiies de accro estructural ]aminmh’.’)s
en calieme, pero pierde exactitud cuando se utiliza
para diseiiar columnas hechas con placas soldadas en
las que el electo de s esfurreos resdiduales esen
general, mayor que en lus taminadas, ¢ para columiuas
de tubo o de acero de alta resistencia en las gue, €n
cambio, los esfuerzos residuales son probab:emente
de menor importancia.

. Ejemplo 4.3

Trasar las curvas csfuerzo critico-relacidn de esbeltez
para un perfil J que se pandea por flexién: a) alre-
dedor del eje x, by alrededor del y, suponiendo que
hay en ¢ los esfuerzos residuales mostrados en la.
Fig. 4.32 y despreciando la contribucion del zlma a
la rigides de ia columna.

Al !fl’ilhlt '
"ng““I“lll- 8 :l L

Figura 4.32. Esfuerzos residuales en el perfil 1 del efempio 4.3

Las ecuaciones bisicas para la solucion del probie- .

"ma son
R E
r, — TR 4.5
Tees = Tty " (+57)
= E
Cer, — (458)

VIR

A,
A

Las curvas.g,, - L/r pueden trazarse siguiendo un

I(i’
n, -

en las que n = £,/E =

camino andlogo al empleado para columnas homo-

-péneas (Fig, 4.22) obtenicndo la curva esfuerzo-de-
formacion unitaria en forma aualitica, tomande co-
mo base la distribucidn de esfuerzos residuales supues.
ta en la Fig. 432 y aplicando incrementos sucesivos

A

.

LT

—ar T o

P,

K
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s -
Para el.acero ASH I vale :i|1|.'0xim'nl:uncmc 88 (Iig.
4.57 v Ref. 4.32), de manera que los v |1u1t'-, nuiné-
rivoy de los limitey son

1 290

e

TR T (4.73)

(G = 1738 = 0.0303, C,

.

= 2.40/3% = (LORR) .

Pucdc suponerse gue los planos de Tlujo de una by-
rra corta comprimida, parcialinenie plastificada, estin
disiribuidos al azar v, de acuerdo con Iy condicidn
de isatropia, lo mis probable es que estén distribui-
dos uniformemente; por consiguiente, a rigides fle-
xjonante mds probablc de la barra, G, (£7), es (Ref.
1.34) :

. . ] . )
Co (i) = 1 El 4.7
T+ (1)

Para ¥ = 0 (material elistico), Cp, =1/ [1 + ¢ (Y C
~1} ] =1y para ¥ =1 {material completamente plas-
tiﬁcado)_(‘p = {; cntre esos dos limites Cp varia de
una manera continua.

Si ¢ estid comprendido entre 0y T (L P <Y G,
es.nulo tnicamente cuando € = 0y, de acnerdo con
las ecvaciones 4.70 y 4.71, esto puede suceder tan solo
sith = oo es decir, si el material no se endurece por

deformacion, Por consigniente, Ia plastificaciéon.de un

‘miembro comprimido corte de acero estructural, para

‘el yne K tiene un valor finito, ne implica a preod que
exista nma condicidn de pandeo. :

La figura 4.43 constituve una comprobacién expe-
rimental de los estudios tedricos anteriores; se mues.
tran en ella los resultados de algunds ensayos de com.
presion (puntos €2 a CB) realizados con especimenes
de seccion wansversal rectangular de 13 X 19 mm
(1" X 34"y, de acero AT: los esluerzos de pandeo de
piezas con relaciones de esbehiez menores de 20 exce
den ¢l limite de fluencia, vy los valores experimentales
s¢ encuentran entre los predichos por las teovias del
maddulo tangente y del reducido (Ref. 4.36) .

7000
-E.Qﬂ
A

ke/.cmz a2

£§250 e
[s}

. o oCa :

. Tecr oCﬁ-—-—-Toor o del

+ 3500 |—. gel mddulo & \ oddulo R
e reducido
o, | tenseate N eCT |

ce

4] 20 0 40
Ralacion d¢ esbeltez efactiva Lﬁ"'-':/gr‘

Figura 4.43. Cargas mdxitmas de coliumnags corlas

b T o oy ) et

‘. -t

23 . "‘,‘f_h_

Las relaciones de esbeltez maximas para las que una
pieza comprimida de acero A36 se puede plastificar
por completo sin ‘pandearse previamente son las si-
guicnies, de acverdo con ambas teorias.

Teorla del méddulo tangente :

P 2 C, El . _ nt EC, _ nt E
«=TT L T @M T hL/n®
_‘ﬂ“’_‘Ecd
T oLme

Tomando E, = 63,000 kg/cm?, o, =a, = 2530
kg/cm?, se obtiene '

.L/r_ 1/ w Eu 2245—157

Teoria del mdédulo reducido:

TIHECr . L
(L/r)? oy

Ter —

598 = 26.4

Para acero A7 sc obtiene experimentalmente un va-
lor miximo de L/r cercano a 20, que estd compren-
dido entre los dos anteriores {Fig. 4.43), (Los aceros’
A7 y A36 tienen propiedades muy semejantes).

4.9 »Fér_mulus de disefo

De acuerdo con la teoria de Euler para pandeo elis-
tico y con la del médulo tangente, modificada para
tener en cuenta el efecto de los esfuerzos residuales, -
pary pandeo ineldstico, el esfuerzo critico de una co-
lumna cargada axialmente estd dado por una de las
ccuaciones 4.46 o 4.61, que se reproducen aqui:

a} Pandeo elistico

n E
Tor = —

A 4.46
TGE 440)

. by Pandeo inclistico

| .
Ger = Oy~ —?f%— {oy — o) (é) . (4.61)

En pgrhies I o H laminados, con csfuerzos re51dua-
les producidos por ¢l enfriamiento 1rregular que expe-
rimentan en la altima etapa de su fabricacién, se ob-
ticnen huenos resultados sustituyendo en la ecuacion
161 a ¢, por o,/2, con lo que se llega a la formula

3



N o=
3 . '

- .24

bdsica propuesta por el CRC para disefio de columnas

que se pandean en el intervalo ineldstico:

3

ay’ L
4x* E (?)
La representacién grifica de las ecuaciones 4.46 y
1.62 cotistititye’ la curva bdsica recomendada por el
'CRC para la determinacién de la resistencia de las

columnas cargadas axialmente (Fig. 4.31).
La ecpacion 4.46 es aplicable siempre que

(4.62)

. Ter = Ty —

xt E
drr:—-———QULP .

(L/r)*

Pero se ha supuesto que o, = @y/2, luego oer =
oy = Ore = gy/2, de manera que la ecnacion 4.46 es
aplicable a columnas de_relacién de esbeltez mayor que

= =C, (475)

Ty

L 2w E
T

La ecuacién 4.62 puede escribirse en la forma si-
guiente:

: ‘ - —
' v (L &/m:
P = l— et | — ) | = -t
Te Iy | 4t E (r) oyl 221:75
: . ¥
- @i
=gy |- -—(2—-(-:2—— (4.76)
Resumiendo:
L :
- Para - = . (pandeo eldstico):
*E
L (4.46)

Ucr=_(—£:'/_;j“;"—

Para f‘;— < C. (pandeo ineldstico) :

aer =0y |1— —(E&L © {4.76)
2¢! | -

Para obtener esfucrzos de trabajo se dividen los se-
gundos mienbros de las ecuaciones anteriores entre un
coeficiente de seguridad adecuado. '

Ele{cllén'ael' coeticiente de seguridad

La eleccion del coeficiente de seguridad utilizado en gl -

diseiio de miembros comprimidos se basa esencialmen-
: I

Formulas de disefo. 1495
.

te en las mismas consideraciones que para barras some-
tidas a cualquier otro tipo de solicitacién, Intervienen
en ella, fundamentalmente, la precisién con que se co-
nocen las cargas que obrarin sobre el miembro duran-
te 1a vida Gtil de la estructura y las propiedades meci-
nicas del material de que esti compuesto, la mayor o
menor exactitud de los métodos empleados en el and-
lisis y disefio, la calidad de la mano de obra utilizada
en la construccién, la importancia del elemento en
consideracién dentro de. la estructura en conjuntd, ¥
la trascendencia de una posible falla de ésta.
" Como en todos los casos, debe entenderse con toda
claridad a qué condicion se reficre el coeficiente de
seguridad empleado en un diseiio: asi, cuando se trata’
de piezas en tension indica seguridad respecto al flujo
pldstico o a la ruptura del material, cuando éste no es
diicti! o estd sometido a condiciones de carga que oca-
sionan fallas de tipo frigil; en cambio, en piezas com-
primidas debe referirse a su resistencia al pandeo, me-
nos cuando tlengan una esbeltez tan reducida que fa-
lien por aplastamiento.
. Al juzgar la seguridad de los miembios comprimidos
debe adoptarse un punto de vista prudente, ya que la
falla de una columna puede ocasionar el colapso de

toda la estructura, mientras que el flujo plistico de

una pieza en tension, o el del patin tendido de una
vign, no representa en general un peligro grave, sino
dnicamente produce deformaciones locales excesivas.
Ademds, hay una serie de defectos {excentricidades en
la aplicacion de la carga, deformaciones iniciales de los
miembros, etc.) que juegan un papel secundario en
piezas sometidas a tensién, por ejemplo, pero que pues
den afectar considerablemente la resistencia al pan-
deo de las columnas, o

Se presenta también el problema ‘de.si el factor ‘de
seguridad debe ser constante, independierite de 1a fe-
lacién de esbeltez, o si debe variar con ésta. -

Las consideraciones que determinan el valor del co-
eficiente de seguridad pueden dividirse en dos grupos:
las variaciones no intencionales en las condiciones de
carga, la falta de exactitud de los métodos de anilisis
y diseiio, la diferencia entre los valores supuestos y
reales de las propiedades geométricas de las secciones
_transversales de los elementos estructurales, etc., tienen

"1a misma importancia en todas las partes de la estruc-

tura y afectan a las columnas cortas y largas por igual,
mientrag que las imperfecciones accidentales, las dife-
rencias entre las propiedades reales de los materiales
v las supuestas, la imprecisién en la estimacitn del gra-
do de rigidez existente en los extremos, etc., son. fac
tores {ntimamente ligados con el diseid de columnas
y pueden tener mayor o menor importancia segun se

trate de-una columna. robusta o de una eshelta.
. . 4

Las excentricidades no intencionales en la aplicacién
de la carga, las curvaturas iniciales del eje y. los es-,

-

T g
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fuerzos residuales, ocasionan efectos mis marcados en
columnas _con relacién ‘de esbeltez media que en las
largas; las variaciones en las caracteristicas mecdni-
cas del material, sobre todo en el esfuerzo de
Muencia, afectan apreciablemente Ia resistencia de co.
lumnas cortas y muy poto la de las largas, cuya ca-
pacidad de carga es funcién del médulo de elastici-
dad E, que es pricticamente constante; en cambio,
un error en la estimacion de la longitud efectiva tiene
mayor importancia en la determinacién de la resis-
tencia de una columna larga que en la de una corta,

puesto que el esfuerzo critico varfa poco en una zona -

amplia «e relaciones de esbeltez reducidas.

En vista de la multiplicidad de factores que inter-
vienen en la resistencia de las barras rectas compri-
midas, y dado que la influencia de algunos de ellos
es mayor en las cortas que en las largas mientras que
con otros sucede lo contrario, o bien son independien-
tes de la'reiacién de esbeltez, es dificil decidir si el
factor -de seguridad debe o no ser funcién de la. re-
lacién L/r; de hecho, existen los dos criterios. Sin em-

bargo, en los tltimos tiempos ha ganado terreno la

idea de que se obtienen resultados mds racionales si
se incluye en el disefio un coeficiente de seguridad

. variable, funcién de la esbeltez de la columna; asi,
las especificaciones alemanas (DIN 4114), por ejem-

plo, utilizan un coeficiente de seguridad de 2.5 en el
intervalo eldstico, en el quc aceptan la férmula de
Euler para el cdlculo de los esfuerzos criticos, y de
1.5 en el ineldstico, con respecto a los esfuerzos cri-
ticos proporcionados por la curva de Jezek (Ref. 4.37).

Hasta 1961 las férmulas recomendadas por el Ins.
tituto Americano de la Construccidn de Acero {4ISC)
estaban basadas en un coeficiente de seguridad cons-
tante, independiente ¢e la relacidn de esbeltez, pero
ese punto de vista se modificé en la revisién de las es-
pecificaciones efectuada en 1961, en la que se introdu-
jo un coeficiente variable, que se ha mantenido hasta
la fecha; en la actualidad, en el caso de columnas muy

" cortas y con perfiles compactos, no susceptibles de

falla por pandeo local, el AISC {(Refs. 438 y 4.39) re-

comienda un cocficiente de seguridad .igual al de

piczas en tensidn, pues el endurecimiento por defor-
macion ocasiona un aumento de resistencia arriba de
la cor‘réspondicme al esfuerzo de fluencia; en colum-
nas largas, que fallan por pandeo elastico, el factor
de seguridad se conserva sensibiemente igual al de es-
l)cu[lf.uiunh anteriores, y entre esos dos limites se
olitiene 1ina transicion saave dcf:méndulo por muho
de Iz L\pr(\:un

- CS$. = cocficiente de scgundad

-

L/r) (I /1) 3

5 L
=5 +—5c - FCw (4.77)

ridad C.§. vale 1.67 para L/r =

De acuerdo con esta ecuacion, ef coeficiente de u:'gu‘
0y 1.92 cuando L/r =
C,; para relaciones de esbeltez mayores, dentro de 1,
zona eldstica, se conserva constante el 1.92. '

Determinacién de los esfuerzos permisibles

Llevando los valores anteriores a las ecuaciones 4.46 ha“,g

y 4.76 y sustituyendo en ellas la longitud real L de la
columna- doblemente articulada por la efectiva KL,
para que puedan aplicarse a otras condiciones de apo-
yo, se obtienen las expresiones’ slgulCl’lle para el cilcu.
lo de los esfuerzos de lral)qo de piczas rectas carga-
das axialmente:

Para KL/r > C. (pandeo eldstico) :

wE . 10476000 ;

= = , K :
O E G KLy - (Kijne e (478)

Para KL/r < C. (pandeo inekistico):. '
- (KL/1)*

1— eyl .

= ' 4.
I Cs. (479

Al culcular el coeficiente de seguridad por medio de
la ecuacidn 4.77 es necesario introducir lamblén en
ella |a longitud efectiva KL, e

Las ecuacioneés 4.78 y 4.79 son las que rcmm:enda
el AISC para el diseiio de piezas comprimidas,. .y enel
Reglamento de las Construcciones en el D.F. se s
guen criterios andlogos,

Para facilitar su aplicacion, evitando la necesidad de
calcular en forma directa el esfuerzo permisible en ca-

da caso particular, se han tabulado los resultados pro- '

porcionados por las dos ecuaciones, de manera que co-
nociendo el tipo de acero usado en una columna y
su relacién.de esbeltez en Ia tabla se lee directamen.

te el esfuerzo permisible. La Tabia 4.2 porporcmm-

los esfncrzos permmbles para acero A36,

En . contraventeos y miembros secundanos con re
lacién de esbeltez mayor de 120, el AISC. permite in-
crementar los esfuerzos de trabajo dividiendo los da.

~dos por las ecuaciones 4.78 y 4.79 entre 16—-(L/
~2007) (Ref. 3.38); estos esfuerzos rads liberales se jus-

tifican en parte por la importancia relativamente’ pe-
quefia de los elementos a los que se les aplican, y en
parte por la mayor efectividad de las restricciones que

suele haber en sus extremos; como la formula toma ya

en cuenta la ng:dez de las conexiones extremas, al em-

plearla se.utiliza siempre ]a longitud total del miembro, "
'y el incremento de esfuerzos sélo se aplica a piezas cuyos
" extremios estén’ unpcdldos de moverse, lmeal y angular-

niente:

“r

Y
:"' )
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Tabia 4.2 Esfusrzos admisibles an kg/cm® para miembros en compresian {acero A 36)

Mier_nbros Principeles y Secundarios Miembros Principales Miembros Secundarios®
con '5;"'“no mayor de 120 . con.—— de 121 a 200 con I/r de 121 2 200
_Jil_ F, Kt Fy Kl Fq. Kl Fy xr £, Kt Fy Kl F,
; Kgfocm? ’ Kalem® | , Kolem? :— Kglem? T— Kgfem? ;  Kafem® r Kgfem?
1 1516 a1 1344 | &1 1072 121 7113 | 161 405 12 716 161 510
2 1513 42 1338 | 82 1064 122 702 | 162 400 | .122 709 162 506
3 1510 43 1332 | B3 1056 123 6893 | 163 - 395 123 703 163 S§03
4 1507 a4 1326 | 84 1048 124 682 | 184 390 124 696 164 501
5 1504 45 1320 | 8s 1040 125 671 165 386 125 689 165 498
6 1501 46 1315 | 86 1031 126 662 | 168 381 126, 682 166 495
7 1498 47 1308 | 87 1024 127 851 167 376 127 674 167 492
8 1494 48 1303 | a8 1018 128 6414 168 372 128 667 168 489
9 1491 43 1297 | B9 1007 129 631 169 368 128 661 169 487
10 1488 50 1290 | 90 998 130 622 | 70 364 130 854 170" 484
11 1484 5‘17 1284 | 91 991 131 612 | 1M 359 13t 648 171 482
12 1480 52 1278 | 92 982 132 603 | 172 355 132 641 172 480
13 1477 53 1271 | 93 973 | 133 93 | 173 381 133 636 173 a1
14 1473 54 12656 | 94 965 134 585 | 174 347 134 629 174 475
15 1469 55 1259 | 95 956 135 676 | 175 343 135 623 176 473
16 1465 56 1252 | 96 948 136 667 | 176 339 | 138 617 176 4N
17 1461 57 1245 | 97 939 137 580 | 177 338 137 612 | 177 469 .
18 1457 58 1239 | 98 830 138 551 178 as 138 606 178 467
19 1453 59 1233 | a3 921 139 543 | 178 328 139 §00 172 465
20 1448 60 1226 | 100 913 140 536 | 180 324 140 598 180 '463'
2 1444 81 1218 | 104 903 141 528 | 181 az 141 590 181 461
22 1440 62 1212 | 102 894 142 524 182 a1y 142 585 182 459
23 1435 63 1206 | 103 885 143 513 183 314 143 . 580 183 458
24 1431 64 - 1198 | 104 877 144 506 | 186 310 144  B75 184 456
25 1428 65 1191 | 105 887 145 499 | 185 307 145 571 185 454
.26 1422 66 1184 | 106 858 146 493 | 186 304 146 566 186 453
27 1417 67 1177 { 107 849 147  a8s | 187 300 147 662 187 451
28 1812 68 1170 | 108 840 | 148 480 | 188 297 | 148 658 188 450
29 1407 69 1162 | 109 830 t49 473 | 189 294 | 143 553 189 449
ao 1402 70 1155 | 110 821 150 487 | 180 2N 150 549 190 447
n 1397 71 1148 { 111 an 181 481 19 288 161  BA4S 191 448
a2 1392 72 1140 | 112 802 162 484 | 192 285 1652 641 192 445
a3 1387 73 123 | 113 792 163 449 | 193 282 163 637 193 444
34 1382 74 1126 | 114 783 154 443 | 194 279 154 534 194 . 443°
- 38 1377 75 e | s 173 | 188 437 | 198 276 165 6§29 195 442
2% 1371 76 1110 | 118 763 1566 432 | 198 274 156 526, 196 441
37 1365 77 1103 | 117 763 167 426 | 197 27 157 622 197 " 440
38 1360 18 1095 { 118 743 | 158 420 | 198 268 158 520 198 439
a9 1356 79 1088 | 119 1313 169 416 | 199 265 158 616 199 438
40 1349 80 1080 | 120 723 160 410 | 200 262 160 513 200 437
* K =t para miembros secundarios,
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vadores cuando se aplica a perfiles tubulares lamina-
dos, en los que los esfuerzos residuales son de menor

.magnitud, y da lugar, en cambio, a disefios con un co-

eficiente de seguridad menor cuando se utiliza para co.
lumnas héchas con placas soldadas. Es probable que
en un futiro cercano, cuando se cuente con mayor
informacién que la que se tiene actualmente, se usen
factotes correctivos, que dependerin de la forma y

de las- caracteristicas e la columna, para medificar -

los valores dados por clla; sin embargo, reconociendo
el gran numero de factores adn indeterminados que
intervienen en el problema, el A/SC la recomienda,
hasta la fecha, én forma general.

Criterip europeo

La Convencién Europea de la Construccién Mets-

lica, de la q’ué forman parte once naciones, ha esta-

blecido una curva fundamental esfuerzo- de colapso-
relacidén de esbeltez en la que deben basarse las espe-
cificaciones de disefio de los paises miembros (Ref.
4.31'y 4.40) ; esa curva (Fig. 4.44), se que ha deducido
de los resultados experimentales obtenidos por me-
dio de un-namero elevado de ensayos realizados so-
bre perfiles laminados I y H y utilizando para inter-
pretarlos una filosoffa de disenio estadistico-probabilis-
tica, no ‘tiene ecuacién determinada, sino estd defi-

-nida‘por el conjunto de los pares de valores Tep—L/T.

Simultdincamente a la publicacién de su curva fun-
damental, 1la Convencion Europea adopté las resolu-
ciones siguicntes (Ref, 4.40):

T .en
kg;/t:mZA

2500 —

Como la ecuacién 4.79 se ha obtenido tomando co-
mo base los csfuerzos residuales medidos en perfiles
I y H laminados, proporciona resultados mds conser-.

2 400

2000 F—

‘Curva europea,

27

1. La Fig. 4.44 representa- la “curva europea” fun-
damental de pandeo para perfiles laminados de-di.
mensiones pequeiias y medianas, hechos con acero de
2400 kg/an? de limite de Ffluencia; se necesitan en-
sayos adicionales para demostrar si es aplicable a los
perfiles pesados, con espesores mayores de 3 <m, por

- ejemplo, teniendo en cuenta que el limite de fluencia
es una funcién decreciente del grueso de los patines
y la posibilidad de que los perfiles pesados presenten
esfuerzos residuales mas desfavorables que los peque-
fios o medianos,

2. Las barras de seccién T .serin objeto de una

“curva mis -desfavorable, que no ha sido determinada
adn, '

8. Las columnas I o H obtenidas soldando tres
placas serdn también objeto de una curva especial.

4. Se examinard mds adelante si las columnas en
cajon, realizadas por medio de soldadura, pueden ser
dimensionadas con la curva fundamental, .

5. Se hardn nuevos cnsayos sobre barras tubulares
laminadas de seccién circular y cuadrada para deter-
minar si estas piezas, que contienen esfuerzos’ residua-
les reducidos, pueden discfiarse por medio de una
curva situada arriba de la fundamental. G

Posteriormente se han: recomendado otras dos cur-
vas con lo que se tienen tres, cada una de ellas apli-
cable a tipos determinados de columnas laminadas.o

“soldadas (Ref. 4.45).

4.10 Férmulas empiricas

La falta de una teoria que explicase satisfactoriamen-
te el comportamiento de las columnas que fallan
por pandeo ineldstico hizo que durante mucho "tiem-

1
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Figura 4.44. Curva europea pera disefio de columnas cargadas axialmente. 0y = 2400 kg/cm’l




CAPITULO 5 -
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Pandeo lateral de vigas

5.1 Introduccién
: -

Considérese una armadura sometida a flexion pura
hajo la accion de pares iguales en magnitud y de sen.
tidos contrarios, aplicados en sus extremos (cada uno’
- de los pares puede sustituirse por dos fuerzas P, que"‘
obran a lo largo de las cuerdas), apoyada de manera.
que sus secciones extremas pueden girar libremente
alrededor de sus ejes centroidales y principales x
y ¥, pero estin impedidas de hacerlo alrededor del
longitudinal z.

Una de las cuerdas, la superior en ¢l caso de la Fig.
5.1, que trabaja a compresion, se encuentra en condi-
ciones parccidas a las de una columna cargada axial-
mente; al misme tiempo, la otra cuerda esti en ten.

. sidn,

$i los mowmentos, y por consiguiente las cargas P,
crecen, llega un instante en que el equilibrio de [a
cuerda comprimida se vuelve inestable, y se pandea
lateralmente; la otra cuerda, sometida a tensién, trata
de conservarse recta, lo que retrasa, pero no impide,
el pandeo de la primera; su influencia ¢s directamente

proporcional a la rigidez de los elementos del alma -
de la armadura, que ligan las dos cuerdas entre si, -

luego aumenta con ia escuadria de esas piezas y dismi-
nuye si crece el peralte de Ia annadura. (Un fendmeno
andlogo se presenta en todos los casos de piczas en fle-
xién, complicado, cuando se trata de elementos de
alma Hena, por la mayor liga que hay enre Jos dos
patines, que hace que numiente Ia influencia de cada
uno de ellos sobre el comportamiento del otroy .
La cuérda comprimida de una armadura, o ¢l pa
tin que trabaja en compresion en una viga laminada
0 en una tabe hecha con placas, tratan de pandear-
se, lo misino que cualquicr elemento comprimido,
alrededor del gje e menor momento de inercia, que
en el caso en estudio suele ser ¢l horizontal, pero esta forma
de pandeo estd impedida por-las diagonales y montantes de

oL | I
'
l x - t

p =

Figura 5.1. Armadura ¢n flexion pura

la armadura o por el alma de la viga, por Io que eventual-
mente se presenta el pandeo alrededor del eje vertical,
cuando la fuerza de compresién alcanza el valor crftico
correspondiente. (Para que esto suceda es necesario’ que
la separacidn entre nudos y .Ja resistencia de las diagona-

les y los montantes sean adecuadas para impedir el pandeo

vertical de la cuerda comprimida, y lo mismo puede de-
cirsc de la rigidez del alma de la viga o trabe armada),
Cualquier viga apoyada en los extremos y cargada
en el ‘plano del alma puede pandearse lateralmente,
excepto cuando ese fendémeno esté impedido por ele-
mentos exteriores. Si el momento de inercia de sus
secciones tranversales respectb al eje centroidal nor-
mal-al. plano del aima es considerablemente ‘mayor

‘que ¢l que corresponde al otro eje centroidal y prin-

cipal, ¢l pandeo lateral y el colapso pueden presen-
tarse mucho antes de que los esfuerzos normales de-
bidos a la flexién alcancen el limite de fluencia, |,

. Mientras -las cargas que actian en el plano del
alma permanecen por debajo de una cierta intensidad,
la viga se deformia Gnicamente en ese plano-y su equi-
libjiio es estable, de matera que si se le obliga a adop-
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162 Pandeo l'a‘l.erul"de vigas

tar una configura}i(m ligeramente flexionada lateral-
mente, por medio de Ja aplicacion de un agente exter-
o, recupera la configuracion plana al desaparecer
¢{ste. Sin embargo, al aumcntar la inensidad de las
solicitaciones llega un momento en que s¢ hace po-
sible una forma de cquilibrio deformada lateralmente
y retorcida, ademds de la plana, la carga menor para
la que puede presentarse esta segunda forma de equi-
librio es 1a critica de pandeo de la viga.

Con objeto de obtener secciones ccondmicas, I ina-
yor parte de los elementos de acero utilizados para
trabajar en flexién se fabrican con momentos  de
inercia grandes respecto a uno de sus cjes principales,
alrededor del que se presenta la flexidn, y pequeiios
respecto al otro, de manera que por si solos ofrecen
poca resistencia al pandeo lateral.

5.2 Pandeo lateral eldstico
5.2.1 Vigas | sometidas 8 flexién pura
Considérese”una viga /, laminada o formada por tres

placas soldadas, de eje recto, flexionada en su plano
de mayor resistencia por la accién de dos pares igua-

les y de sentidos contrarios aplicados en sus extremos;

éstos estan soportados verticalmente e impedidos de.
girar alrededor del eje longitudinal de la viga, pero
pueden hacerlo libremente respecto a cualquiera de sus
dos ejes centroidales y principales,

- Se admiten, ademds, las hipotesis adicionales si-
guientes: -

I. La seccidn transversal de la viga es constante.

2. Los esfuerzos normales miximos, abtenidos al
" superponer los ocasionados por los momentos
exteriores con los residuales existentes en el
perfil, estin en el intervalo eldstico en el instan-
te en que se inicia el pandeo.

3, La delormacién de la viga al flexionarse y re.
torcerse es de tal naturaleza que no cambia la
forma de sus secciunes transversales.

4. Las cargas exteriores pennanecen paralelas a
sus direcciones originales al desplazarse, angu-

- lar o lincalmente, sus puntos de aplicacién,

“La Fig. 52 representa Ia viga en estudio,

Al iniciarse el pandeo, una seccidn transversal cual-
quiera" situada a upa distancia z del extremo se des-
plaza.lateralmente y gira, como se indica en las Figs.
5.2b, ¢ y d {antes de que empiece el pandeo la sec-
cidn transversal considerada ya se ha desplazado, pe-
ro conserviindose en el plano de la [lexidn; los des-
p!azamlemos v (Flg 5.2c¢) se inician en cuanto se em-
piezan a aplicar los pares, pero los desp]a:ramlentos

Iatcrales w y las rotaciones ¢ no se prescntan hasta

B
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Pandeo lateral de una viga I en flexibn pura,
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que los momentos alcanzan ciertos valores criticos);

el vector A, que representa ¢l momenso flexionante

en la seccion considerada, estaba alojado sobre el ¢je
x de la misma antes de la deformacion lateral y per-
manece pnmlc[o a su direccion original,” de manera
que al cambiar la orientacion de los ejes principales
de la seccion deja de coincidir con uno de ellos, lo
que ccasiona la aparicién de momentos alrededor de
los tres nuevos ejes de referencia, L, n ¥y 3.

Por consiguiente, cuando ¢l par [lexionante apli-
cado alrededor del eje de momento de inercia miximo
alcanza un valor critico y la viga se deforma lateral.
mente, el equilibrio exige que haya también flexion
alrededor del eje de momento de inercia minimo y
torsidn, es decir, el pandeo estd asociado siempre con
flexion lateral y torsion.

La intensidad del momento de torsibn varia a lo
largo del eje de la vigs, puesto que la proyeccién de
M, sobre ¢l cje 3, que lo ocasiona, no es constante
(en el-caso de la Fig. 5.2, por ejemplo, esa proyeccién
es méxima en los.extremos y nula en la mitad del
claro, ya que aqui ¢l eje 5 se conserva paralelo al z,
y el vector ‘M, es perpendicular a ¢é1); la viga se en-
cuentra en un estado de torsién no uniforme (capitulo
3) y su resistencia a la torsién es igual a la suma de
los momentos resistentes correspondientes a la torsién
de Saint Venant y a la resistencia al alabeo de sus sec-
ciones transversales, v

Célculo del momento critico

‘El problema que interesa resolver es el de la determi.
nacién de la ‘magnitud del momento M, para la que
se presenta una bifurcacién del equilibrio, es decir,
el momento para el que es posible una configuracién
en equilibrio ligeramente deformada lateralmente y
retorcida, ademids de la plana. Para resolverlo se uti-
lizan las ecuaciones de equilibrio de segundo orden
deducidas én el Apéndice A, en las que se introducen
las condiciones Pz=M,, = Mg, =0, M = — My, =
0, ya que el problema en estudio es un caso particu-
lar del presentado en ese apéndice.
Teniendo en cuenta las condic¢iones anteriores, y 1la-
~mando M, a los inomentes aplicados en los extremos
de la viga, de manera que — M,, = My, =M, las
. ecuaciones Al7 a Al9 se reducen a

B,vV'=-M,

B, v’ + ¢ M, =0 (5.2)
RAA ¢”; — (R' + R) ¢r + w Ma =0 (53)

En la ecuacion 5.1 aparece tan sélo el despla-
zamiento vertical v, mientras que las ecuaciones 5.2
Y 5.8 contienen simultfneamente el desplazamiento

%0

51)

lateral u y el giro ¢, pcro no el v: la primera ecua-

cidn es independiente de las restantes, niientras que
las otras dos estin relacionadas entre si. Esto indica
que {n viga puede estar en equilibrio en una configu.
racidn deformada que se mantieng dentro de sn pla

no original (v=:0, v = ¢ =0), o en und comfigura- |

cion deformada fuera de su plano, que involucra al
mismo tiempo desplazamientos laterales u Yy giros ¢,
ademis de los verticales v que se han prcsenladi) pre-
viamente.

El comportamiento de la viga en el primer caso,
correspondiente a la flexi6n en el plano de las cargas,
queda descrito por la ecuaciéon 5.1, que es la ecua-
cién diferencial ordinaria de la flexion, £7. d?* v/
dzt) = — M,; puesto que no &s homogénea, no co-
rresponde a un fendémeno de panded, ya que los des-
plazamientos v aparecen tan pronto oMo, empiezan
a aplicarse los pares' M, y crecen en forma continua
al aumentar su magnitud,

Con las ecuaciones 5.2 y 53 se calcula el mo-
mento critico de la viga en flexién pura de la Fig.
5.9 sus secciones transversales tienen dos ejes de si-
metria, por lo que K = 0 (puede demostrarse que &s-
ta condicién se cumpie en secciones doblemente simé-
tricas sometidas a flexion pura, Ref. 5.1}, ¥ fus ex-
tremos estdn libremente apoyados, es decir, no pueden
desplazarse en direccién vertical ni girar alrededor del
eje longitudinal z, pero pueden alabearse libremente y
girar alrededor de x y de y, de manera que las coit-
diciones de borde son u (0) = u (L) =¢ {0) =¢ (L) =
u’ (0) =u" (L) =¢" (0) = 4" (L) = 0, que indican
que los desplazamientos horizontales 4 y las rota-
ciones ¢ son nulas en ambos extremos y que no hay
momentos alrededor del eje y ni esfuerzos longitudi-
hales debidos al alabeo en ninguno de ellos. '

Haciendo K = 0 y teniendo en cuenta que B,=EL,
R, = EC, y R, =GK; ( Apéndice A) las ecuaciones
52 y 5.3 se transforman en - o oo

ELu" + M, =0 (5.4)

EC,o" —GKed/ + WM, =0 (55)

Derivando la ecuacién 5.5 una vez, respecto a Z, ¥
sustituyendo u” por su valor dado por 1a 5.4, se obtie-
ne la ecuacién 5.6, en la que-aparece como anica in-
cognita la rotacion ¢:

1
[J

El,

EC, " — GK7 4" — $=0 « (5.6)
Esta ecuacion puede escribirse enla fonnii_'siguiehtg, divi
diendo todos sus términos entre EC,: :

H
]
.
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Invoduciendo los pardmetros

' GKr M} _
- . . - i
M= T ELG ¢-7)
torna Ia forma
— Mg —hap =0 (5.8)

cuya solucion (Ref. 5.1} cs:

¢ = C; cosha,z+4 Cysenha,z 4 C,sen a22+-C4 COS QLoZ
(5.9)

C, a C, son constantes de integracion, y a, y o, valen

I A+ VAl + g

e = > (5.10)

(5.11)

:f a4+ N+ A,
oa 2

Al llevar a la ecuacion 5.9 las cuatro condiciones
de borde ¢ (0) =¢ (L) = ¢" (0) =¢" (L) =0 se
obtiene un sistema de ecuaciones lineales y homogéneas
simultdneas . en las que las incognitas son 1as cuatro
constantes de integracién, que se satisface inicamente
si €, =C,=C,=C, =0 (solucién trivial, puesto
que en ese caso ¢ y # son nulos, lo que indica que es
posible una configuracién plana en equilibrio, cual-
quiera que sea el valor de M,), o si se anula &l deter.
minante de los coeficientes de las incognitas, o deter-

" minante caracteristico, lo que caracteriza la condicién

de pandeo.

Desarrollando el determmamc e igualando el resul
tado a cero, sc obtiene la ecuacidn caracterfstica o con-
dicidn de pandeo:

H
(a}l + ai) senh g, Lseng, . =0 (5.12)
Para obtener una solucién en la que ¢ y u séan dife-
rentes de cero, correspondicnte a un estado de equili-
‘brio en una configuracidén flexionada lateralmente y
retorcida, Jos pardmetros a, y «, deben satisfacer la

-relaciéh dada por la ecuacién 5.12. A
El primer paréntesis no puede ser nulo, puesto quc )

onuenc 1a suma de dos numeros positivos, y senh g, L

‘es cero Unicamente si o, =0, lo que Lonmluye un

‘caso trivial, de manera que para que-se sdns[aga la
ecuacu’m 12 ¢s necesario que :

o

e N

senag, L =0 (5.13)

y ¢ ostado dc hifurcacidn del equilibrio se presenta
cuato

al=nm (n= 1,28 ) (5.14)

Los valores especificos de g, para los que se cumple
esta ecuacion constituyen los valores caracteristicos del
problema, :

Llevando las ecuaciones 5.7 a la 5.1l e igualando
ay a n /L (€cuacion 5.14) se obtiene la expresion

| 6k, GK,.)"+4 M
“Ec, (Eca TEneT .

> = 3 {5.15)

Uy =

" Todas las cantidades que aparecen en esta ecuacion
son conocidas, con la tnica excepeién del momento M,
(Ks, C, € I, dependen de la geometria de las secciones
transversales de la viga, G y E del material con que
esté hecha, y L es su longitud) ; despejindolo se obtie-
ne la intensidad de los momentos que deben aplicarse
en los extremos de Ja viga para mantenerla en equili-

brio en una forma hgerameme flexionada lateralmente ’

y retorcida, para la que existen desplazamientos u y ¢,

es decir, el valor del momento critico de pandeo: -

Después de algunas manipulaciones algebraicas, la
expresidon para el momento critico de una viga de sec-
cién 1 en flexion pura alrededor del eje de mayor mo-
mento de inerciaz toma la forma '

./Er GK; ( +G;if)

De manera a.n.’sloga al problema de pandeo de co-

(5.16)

[

{Mo)er =

lumnas, solamepte tiene interés prictico el menor de.

los valores del momento critico, a menos que se obli-
gue a la viga a pandearse segiin alguno de’los modos

superiores {correspondientes a n = 2, 3, etc) por me- :
. dio de restricciones exteriores que impidan los despla-

ramientos laterales y las rotaciones de una o mis de
sus secciones transversales intermedias, Por esta razén
en la ccuacién 5.16 se toma, en general, n= 1. °
Sustituyendo la ccuacién 5.13 en las cuatro ecua-
ciones homogéneas originales se encuentra que.C, =
C,=0C, =0, y utilizando después las ecudciones 5.9
y‘5.4 se pueden obtener expresiones para los despla-
zamientos ¢ y u que son funcién de la constante de
iniegracidn restante, C;, cuyo valor no se conoce, sa-

. hiéndose -tan 'sdlo que es distinto de cero; se’ establece

asi la configuracién de la viga pandeada 1atera1mente
pero no la amplitud de las deformaciones que experi:
menta la que permanece mdetemunada .

B o ow
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que sea la esbeltez de la columna, ya que se ve pre-
cedido porr defohnncionc«s latcrnlm gr:mdes que hacen

-“nas zonas y llegucn pronto al lmute de flucncm
2 Cuando se usan criterios eldsticos de diseiio se toma
"ﬁ coma limite de utilidad estructural la condicidn co-
Lf rrespondiente a la aparicién de g, en la seccién cri.
%‘ tica, pero si se utilizan métodos pldsticos debe tenerse
€1 cuenta Ia resistencia mdxima real, que correspon-
;"':de a la formacién de una o mis articulaciones plis-
,Jh tlcas :

%’“i' En la Fig. 6 la se muestra una columna en la que
acttan fuerzas axiales P, y momentos M, y qM,, que
%1 la flexionan en curvatura simple,
¥ Supdngase que se quita la fuerza axial, con lo que
’r«’ﬁ la barra queda en las condiciones de la Fig. 6.1h,
gmn el dmgfamn de momentos indicado en la Fig.
“8.1c, y que. despuu se vuelve a aplicar; ya no actia
éa lo large del eje de la pieza, que ya no es una linea
recta, y ocasiona una flexion adicional que origina
-4 ‘lncmmcntm de los desplazamicntos laerales, los cua-
"Ics crecen hasta los indicados con linea lena en la
gﬁ%".lg 6.1d. L.os momentos adicionales P,o, donde v es
,wel dcsplarumcmo Lateral total Jde cada uno de los
’9.;‘ Puntos del eje. debido a kb accidn simultinea de los
w”Pares extremos y de la fuerza axial, se suman a ios
4 primarios M, con lo que se obtiene finalmente el dia-
i‘ grama e momentos totales de la Fig. 6.1e.
,".: El moniehto P,v ocusionado por la fuerza axial
= se suIm slcmple con el prinurio M, pero su efecto

h"‘""ﬁ»

%?Nﬁé‘&%

. ¢l momento total miximo sea o no mayor que ¢l pri-
Mario ‘nuixime, lo que ¢s funcidn de la forma del

T sobre la capacidad de carga de Ia picza varia de unos -
“5’, Qsos a otros, (lcp:_n(lxcndu fundamentalmente de quc-'

diagrama de momentos Af, o'sea de M, y q, vy de las

t e - AR
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*(d) (e)

Figura 6.1. Amplificacidn de momentos en una barra flexocomprimida en curvatura simple

magnitudes de los dos momentos, primario y secun-
dario, en las dJistintas secciones.
Si los pares extremos son iguales y de :enu(los con-

trarios ocasionan. flexién uniforme, y el diagrama final

es el de la Fig. 6.2: la flexién mixima se presenta en el
centro de la barra, que es la.seccion critica, y Ja falla
tienc lugar cuando se agota la resistencia dé esa sec-

cién, es decir, cuando (M,.) sz = Ma + Pov,; iguala
. al momento pldstico de la columna reducido -por carga

axial, M, ya que. se forma entonces una articula-
cién plistica y la barra se convierte en un mecanismo.
(Cuando la columna no estd aislada, sino forma par-

te de una estructura, Ins restricciones ocasionadas por

las vigas que conectan en sus extremos pueden pos-
poner la falla hasta que aparezcan también articula-
ciones plisticas en esos extremos, o en las vigas). En
este caso el momento secundario contribuye siempre

MO
e
T
L
|2
..
——t —al 3
L |
2 |
1.

(1]

. h&ura 6.2, M’omenws en los extremos dc. mq;'mude: igua-
tes. Curvatura simple” .
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%, De acuerdo con la discusién que se acaba de presen-
» tar, las recomendaciones contenidas en las espec;flca-
iﬁb clones AISC de 1963 para cilculo de esfuerzos permi-
% sibles en vigas en las que es critico el pandeo lateral
:%f inclufan algunos aspectos dificiles de justificar, y 2dn

. contradictorios (Rc.f 5.11). La ecuaclén 5 64 deducida

C,, que no aparecc en la 5.64.

A A_acmds. puesto que proviene de la ecuacién 5.27,
:; la 5.65 no tiene en cuenta e! endurecimiento por de-
' formacién que se presenta en vigas muy cortas, y al
--;permmr que para valores de L/ry menores de 40
no haya disminucién en los esfuerzos de trabajo se
mtroduce en la relacién ap — L/r una discontinuidad

; poco légica.

‘Algunos de estos factores se han considerado ya en
212 Ref. 5.33, en la que se indica que el momento critico
- de pandeo lateral de un miembro de seccién transver-
sal I o-H; sometido a flexidn, es igual al mayor de los
calculados con las ecuaciones

" - Pl N

X1l

EA:t

B o

s T ML= ., (587
% L )
5 . /Ty
e P LI (5.68)

: (L/ry)? .

.—que si M,, obtenido con la ecuacién 5.68.es mayor que
M, /2 se comge mediunte la ecuacién 5.28:

M,
4Mrr

Mar) eore =M, (1 — ) (5.28)

- Ademds, el valor de M., dado por la ecuacién 5.67
no debeé tomarse nunca mayor que M; o que M,, sien-
do aplicable el primer limite cuando la seccién tiene
_proporciones que le permiten soportar el momento de

plasuhcau(‘m total sin pandearse localmente en forma
' prem.xtura y el segundo en caso contrario,

Las ecuaciones 5.67 y 5.68 son iguales a las ecua-
! ciones 562 y 563 multiplicadas por el factor co-

. . mectivo C,; por consiguiente, son vilidas tan sélo para ™
. pandeo elistico, y deben corregirse cuando’ éste se pre. ”

sente en el mtervnlu inelsstico, 1o que se hace por. medio

- kg/cm? (5.66)

'P-H RP
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de la ecuacxén 528 en Ia 568 la ecuacibn .67 s1g‘ue

conservindose para ambos intervalos. (De acuerdo con

las ideas del Column Research Council (Ref. 5.3), se estd
suponiendo ‘que en el perfil hay esfuerzos residuales de
compresion de intensidad méxima igual a aylz. de ma-
nera que el comportamiento eldstico termina cuando
el momento flexionante llega a (o, /2) S = M,/2). .

Cuando se utilizan las ecuaciones 5.67 y 568 de-
be incluirse un factor de carga adecuado en &l an'.i
lisis de la estructura,

En la ultu'na versidn de’ sus especlﬁcamones (1969)

- el AISC conserva las ideas de 1963, con algunas modi-

ficaciones tendientes a me;orar sus resultados; se llega
asf a las recomendaciones siguientes (Ref. 5.34):

“El esfuerzo de compresién méximo permisible en las
fibras extremas de miembros sometidos a flexidén que
tengan un eje de simetria en el plano del alma, en el

. cual actian las cargas, y en las fibras extremas de ca-

nales flexionadas alrededor de su eje de mayor mo-
mento de inercia,® es el mayor de los calculados

con ks férmulas 569 y 570 o con la 5.71 (ex--_
oep'io cuando se demuestre, por medio de un andlisis
mis exacto, la POSIbllldad de emplear esfuorzos mds ele:

vados}, pero sin sobrepasar 0.60 . . 4
Cuando
T172X10° C, [ 35850x10°Cy "
< < =,
gy = Ty 'J : A

(53\/ Cb &L —_ Q 119\/ C.,, para acero A36)

LN i

_ |2 cr..(L/r,-)'= (560
o ",E 107570 x10°C, | ¥ ( )
© (Para acero A36, esta expresion se reduce a
5 . @Wmyr
oy = 1 680 1681 Cb)_. ,
L 5850 X 10° C
Cuando -3 3 X L.
L) .
(«-r— > 119+/.C,, para acero A36)
T
NOB0XICG gy

Tp — (L/r?)‘l

" Para las canales mlameme es aphablc la férmula (5 71)-
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202 Pandoo lateral de vigas

(La ecuacién 5.70 es mdepcndtentc del lmite de
fluencia del acero, pues corresponde a pandeo elésn-
0);

0 cuando €l patin comprimido es macizo, de sec-

cidn transversal aproximadamente rectangular, v su
irea no es menor que la del patin de tensidn,

843700 C,

Ta/a, (5.71)

Oy —

(Las ecuaciones 5.69 a 5.71 proporcionan los esfuer-
10s permisibles en kg/cm?; en la ecuacién 5.69 debe
introducirse ¢, en esas mismas unidades).

El significado de las literales que aparecen cn las
ecuaciones 5.69 a 5.71 es el siguiente: :

L, distancia entre secciones transversales contra-

venteadas de tal manera que no puedan girar al.

rédedor del eje longitudinal de la viga, ni pueda:

dcsplazarse lateralmente su patin comprimido.

s, Tadio de gnro de una porcién de la seccién trans-
venal de la viga compuesta por el patin compni-
mido y un tercio de la parte del alma que se en-
cuentre en compresién’ {0 sea un sexto del iires
“tota} de] alma, si los dos patines son iguales), con
respeato al eje de simetria situado en el plano
del alma,

" A,, 4rea del patin comprimido.
Cy = L75 4 1.05 (M,/M,;) + 08 (M,/M,)*, pero
no mayor de 2.3;* M, es el menor y M, el mayor

- de los momentos existentes en los extremos del
tramo no contraventeado, y la relacidn M, /M, es
positiva cuando ese tramo se flexiona en curvatu-
ra doble y negativa cuando lo hace en curvatura
simple. C, se toma igual a la unidad cpando el
momento flexionante en un punto cualquiera de

"la longitud no contraventeada es mayor que el
mias grande de los momentos en los extremos”,

Mis adelante se explica de dénde proviene el co-
eficiente C,.

Como en las cspecificaciones de 1968, el esfuerzo
permisible sigue siendo el mayor de dos valores calcu-
lados con férmulas dilcrentes, ambas conservadoras,

" que provienen de las ccuaciones 562 y 5.68. Una

de elias se mantiene pricticamente sin cambio (la
ecuacién 5.71, que es 1z 5.64 multiplicada por Cy,
pero la otra (ecuacién 5.65) se sustituye por dos ecua-
ciones, 5.69 y 5.70, para tener en cuenta las diferencias
entre el pandeo elistico y el ineldstico,

La ecuacidn 5.70, que corresponde a pandeo en
el intervalo eldstico, proviene directamente de la ecua-

* C, pucde tomarse, conservadoramente, igual a la unidad. .

cién 56%; se obtiene introduciendo en clla un’ m_t. 2
eficiente de seguridad de 1.67 y el factor C,, y susmu’a;..g&m
yendo 1’ por s

Tor _ n2E Cy
167 — 167 (L/r,.)i

Tp =

. esfuerzos cnt.tcos menores que a,,/: en caso mntl‘anov
debe corregirse por inelasticidad, de manera que la %
¢ién de esbeltez minima para la que la ecuacién 5.70
afin utilizable se obtiene haciendo en elia 0, = a"[1 _51
=(a,/2) /1 67=q,[3,y despejando L/ry. L

11950)(10565 _ Oy
(L/re)? R

' L Rl
. L _ [35850x10°C, R
oty T Oy R <. 4

ecuamén 570; si es menor, debe mtroduc:rse unij S
“correccién por inelasticidad.

En el intervalo ineldstico se desea obtener una’ te{-, gt
Jaci6n esfuerzo critico-longitud libre (o esfuerzo per. "’i??:
misible-longitud libre) que coincida con la apllcab]e‘iiﬁ
‘en el intervalo eldstico en el punto correspondiente: a a %‘ﬁﬁ

L/ire =~/ (35 850 x 10? C,,) /oy ,;’51 :

¥ que, ademis, tenga en Cuenta que e€n vngas sopor ',
tadas lateralmente en puntos muy cercanos unos dc_ The
‘otros no hay pandeo lateral y el momento resistente’i
puede Hegar a ser mayor que el pldstico, a causa del
‘endurecimiento por deformacién.

La ecuacién de partida vuelve a ser o, = o, T}
a, (L/12)?/4%* ECy]. obtenida despreciando el térrm_-‘ 7
no correspondiente a la torsién de Saint Venant y o0~
rrigiendo el resultado por inelasticidad; es, pues, la‘
misma que Neva a la ecuacién 5.65 de las especxﬁ,
caciones AISC de 1961 y 1963, .

El efecto del endurecimiento por deformac:én se
mduye en forma aproximada multiplicando por 1.10 _‘ S5

el esfuerzo de fluencia ¢, que aparece fuera del pa. ' i

o
réntesis rectangular {lo que equivale a sustituir el r’?r'w
Nt

=

momento M, que multiplica al paréntesis de la ecua- '
cidn 528 por M), y el ajuste con la curva de pandco
el4stico se logra introduciendo un coeficiente @ en el
denominador de: término negativo contenido en ese. 2%
parémesis; entonces,

. _ ge _ 110g, E_ o L/ ] L
PT165 T 165 - A4g ECbu ‘




3 120630x10° Cya] °

_[E___ewm:T]

-Cuando L/ry =~/ 35850 % 101 C,/a, el esfuérzo
- permisible’ dado por la ecuacién anterior debe ser
¢ igual a g,/3; de esta condicién se obtiene @ = 3 X
;, 35850/120 630 que, sustituida en la ecuacién del es.
: fuerzo permisible, lleva -a la ecuacién 5.69.
. La relacién L/r; méds pequeiia para la que es atin
- aplicable 12 ecuacién 5.69 se obtiene igualando su
. segundo miembro a 0.60 g,, pues para relaciones me-
nores proporciona resultados por arriba del 60 por
ciento del esfuerzo de fluencia que, por especificacién,
. es ¢|l miximo permisible.*

#2 Determinacién del coeficiente C,

_El momento critico de pandeo lateral de una viga con
. cualquier condicién dt apoyo y carga, M., puede
i obienerse partiendo del valor (M,).. proporcionado
por la ecuacién 5.17, correspondiente a apoyos libres
y flexidn uniforme, de la manera siguiente:

M.,

Mc.r = (Mo) "-_(A/—f,,—)—c,—_

_ De la écuacién 5.20, M.,/ (M) o, = Cy/ (Ca) »» donde
C‘ Y (CJe corresponden, respectivamente, a la viga

‘ '1 con condiciones cualesquiera de apoyo y carga y a la

librémente apoyada en flexién pura.

Las curvas de las Figs. 5.6 a 5.9 permiten, en los
casos en ‘qué son aplicables, determinar los cocientes
CA/ (Cl) L o

Liamando C, a esa relacién, el momento critico co-
: l'rcspondzente a una condicién cualquiera de carga y
% apoyo queda dado por la expresion

M,,- -= C‘ (Ml’) er

- Por medio de las curvas de la Fig. 5.8, vélidas para
. vigas flexionadas por pares aplicados en sus extremos
. sin que haya cargas transversales entre puntos fijos la-
teralmente, se encuentra que los cocientes G/ (C,),
son pricticamente independientes de la relacién a/L
y de las condiciones de apoyo en los extremos del seg-
. mento no contraventeado relativas a -giros alrededor
del ¢je y, de manera que pueden expresarse en fun-

g ¢ Aunque el ‘endurecimiento por deformacidn puede como &
menciond arriba, hacer que ci momento resistente ‘sea mayor
7 que M_
- 0,60 d', mis que en secciones compactas, ya gue la-resistencia
.. de las pestanies se ve limitada por pandeo focal. = .

(€

fuerzo critico de pandeo lateral eldstico calculado con

‘beo, con el esfuerzo aitico de una columfia cargada

no se jurga conveniente admitir eafucrzon superiores a -

o ., .‘.' d R VOt
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cidn, umcamcnte de la relac:én entre los momentos \‘1
extremos. ) “”'ﬂ

En 1a Ref 5.3 se propone la expresidn aproximada B

w.;w"ﬂm

G e = Gy == 175 4 105 (—-—-»)-i— 03(————)(23

que pr0porciona resultados conservadores en general y
suficientemente cercanos a los obtenidos con las curvas
para ser utilizados en f4rmulas de disefio. (Ya se ha
visto cudl es el significado de M, y M, y qué slgho
debe tomarse para su cociente) . .
Como las ecuaciones aproximadas propuestas en jag'es-
pecificaciones de disefio provienen de la ecuacién 5.17, ob-
tenida para extremos libres y flexién pura, sus resultados
mejoran introduciendo en ellas el factor -correctivo .Cp -
el que, con todo rigor, es vdlido Gnicamente para vigas |
flexionadas por pares aplicados en sus extremos pero se
utiliza también en otros casos, excepto cuando el mo--
mento miximo entre apoyos es mayor que ¢n les extremos,
ya que esa condicidn se aproxima aceptablemente supo- -
mendo que la viga estd en flexibn pura; es decir, tomando -
C,=1.0. ’
Las ecuaciones 569 y 5.70 pueder refinarsc -
cluyendo en ellas los efectos de la resistencia a: la tor- ) -_
sién de Saint Venant ademis de los corresmndnentesw, o
a la resistencia zl alabeo (y eliminando, -por. consw
guiente, la necesidad dé emplear la ecuacién:5.71, '
Ref. 5.38), utilizando en lugar de Ty un radio de giro
ficticlo equivalente que se obtiene’ igualando el es-

la ecuacién 5.17, en la que se incluyen-los- dos’ tér-
minos, torsién de Saint Venant y resistencia al’ ala-

axialmente, dado por la férmula de Euler en la ecua-
c:én 5.17 se incluye el factor C,,_ : PN

Y

=_’=
#

IL

n—E L
(L/f)’“ .

'-E“ifj’& l“_ i

Ter = s \/EI cx,+t-:=c
. ‘=

Se sustituye C, por su valor aproxlmado I d’/4 ¥ e
saca el factor Ex I,/2L fuera del radical: "¢

nCy, Exl, \/E[ GKT '4L
v ol

'1:'51" _ d.
SL 2L %1, +

v .Lt -

v

Efectuando snmphﬁcacnones y operacwnes numéncas.'v :
se obtiene finalmente . o

‘ ) """l"‘_ . . :.

. Iz : " L

\/d',+ 0.156 L Ky i

o n, oo .

} ' ‘, . e >...‘ ‘.--r‘-_.!‘..l

Si sef utiliza este radio de gnro equwalente en la

. Gy,
2 .y =
’.- aquid = 28,
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ticulaciones plisticas en Ia seccion o secciones en las

que ¢l omento tiene su mayor intensidad.
2.:Por inestabilidad en el plano de los momentos

ocasionada por exceso de flexion en ese p!ano te-

piendo en cucnta la accion simultinea de v {uerza

normal.

3. Por pandeo lateral debido a flexotorsion.

4. Por pandeo debido a compresion axial, aliede-
dor de los t‘ju de momento de inercia minimo.

5. Por p‘mdco local. . :

Cu.llqmcra de las cuatro ultimas formas de falla
puede iniciarse en el intervalo clistico o en el in-
elastico, dependiendo de la mayor o menor. esheliez
de la Picm en consideracion, o de los elementos que
la forman.

La condicién } es critica en, piczas cortas y de pa-
redes gruesas, en las gue no hay posibilidad de falla
por inestabilidad, y pucde serlo también cn piczas
largas en las que bajo determinadas condiciones de
apoyo y carga pueden formarse articulaciones plasti-
cas en uno o en los dos extremos, producidas por
fuerzas de menor intensidad que las ¢ue ocasionarian

la falla por pandeo. (Aunque esta condicién no co-

rresponde necesariamente al colapso de la pieza sucle
considerarse indeseable en problemas de disefio, ex-

cepto en algunos casos de estructuras disciiadas pHs- ]

ticamente, y aun ecn ellos corresponde con frecuen.
cia a las cargas mdximas (ue pucde soportar la pie
7a) -

La .scgunda condicién cs critica en barras flexio-
nadas -alrededor de sus cjes de menor momento de

inercia, y también cuando la flexion se presemta en

el plano de mayor resistencia pero el pandeo lateral
estd :mpedndo por las caracteristicas geométricas de
las secciones transversales, (tubos, secciones et cajon)
o por la presencia de elementos exteriores de contra-

venteo. .y
La [a!la por pandeo lateral (condicién 3) se pre

senta en miembros de seccion I o similar, flcxiona-
dos alrededor de sus ejes de mayor momento de iner-
cia y (Ieslnnvmos de elementos cxteriores adecuados

~de contravented; se caraCleriza por una lexion late-
ril de Ia b wra en un plano ])crpcndlcuhr al de apli-.
cacion de las cargas, acompafiada por un retorcimiento {

airededor del eje longitudinal.

La condicion 4 es arftica cuando ta fucrza axial es
mucha mils nnpun.mlc tque ta flexidn (cl comporta-
miento se .1}>rnxlma al Jde una connnna cn compre-
sion axial) | y la § cuando las relaciones ancho.grueso
de jos elementos planos gue componen Ia columna
estdn por arriba de dertos Himites, que s¢ estudian en
el Cap. 7.

De manera andlogz a lo que sucede en otros ele-
mentos estructtrrales, es dificil en !,(.I‘Il‘l';l] saber de

Cantemano cudl serd la forma de falla de una colunma

flexocomprimida somcnda a solicitaciones conocidas,

36

por lo que pucde ser necesario calcular "aTlas
de colapso; la menor (orresponde a2 la (aPacidcz
carga real de la pieza, d g,

6.2 Comportamiento de barras
flexocomprimidas

6.2.1 Columnas aislodas

Considérese una picza recta. de seccién trapgy,
constante, sometida a la accién simultinea de fis

axiales y pares aplicados en los extremos; Supén‘ g
ademds, que por las caracteristicas geOmétnG‘ dt‘
sus secciones transversales, o por la existencia g¢- !l& .

mentos exteriores de contraventeo, al dffOTmam
jo la accitn de las solicitaciones exteriores 13 pie
13

se mantiene, durante todo el proceso de ca
la falla, en €] plano que nrupr:a orlgma]m;ﬁey’?m
las relaciones ancho/grueso de las placas que 13 ‘g:
ponen son tales que no se presentan fallas premg.
turas por pandeo local; eliminada la pos:b:lldad dc
una falla por pandeo lateral o local, la capacidad dt‘
carga de la barra queda controlada por su reslslmu.
a la flexocompresion en el plano en que estdn aph-.
cados los momentos. Considérese también, por ah:f_
ra, que las condiciones de apoyo impiden el desph.
samicnto lineal relative de cada uno de los extte-“-
mos de la barra con respecto al otro. ";*ﬁ
Dadas las condiciones del problema, si sobre la pie-
7a se aplica tnicamente una fuerza axial, de mtcnﬁ.r
dad creciente, la falla tiene lugar cuando alcanza gl
valor critico predicho por la teoria de Euler pan;
pandeo por flexion en el tnico plano en que puedm o
presentarse las deformaciones, modificada: por me]au‘"
ticidad cuando sea nccesario; la fuerza axial. agon
por si sola la resistencia del elemento estructural,g
que no puede soportar ninguna flexién adlcmnal‘,’:.
puesto que se¢ encuentra en un estado de cthbrloﬂi,
indiferente, y basta cualquier perturbacién extcnor_ﬁ.
{un momento infinitamente pequefio aplicade '

uno de sus extremos, por ejemplo) para ocaslonaf '
falla, ;
En cambio, si la fuerza axial es menor que la cri

tica, la barra estd en equilibrio estable y puede‘
portar momentos simultineos de magnitud crecients
aplicados en sus extremos, hasta que los efectos com-
binados de la fuerza axial, considerada .constante, y' Y,
de l1a flexidn, que va aumentando, [a lleven aun es-f
tado de equilibrio ‘inestable. ‘.._'x."
IPor consiguicnte, cuando tanto el pandee local co-, &
mo ¢l lateral estin' impedidos, la falla de las barras *_
flexocomprimidas se ]:m(lucc cn general (la tdnica ex; i
cepaion la constituyen las piczas muy cortas) por i,
- estabilidad en el plano de la flexién, ‘ocasionada’ por-
la accion combinada de fuerza norman y momentos;
la inestabilidad pucede iniciarse abajo o .arriba del
Jdimite de propornomhdad -pero el colapso se pre-.
senta snempxe en el intervalo mehstmo cualquiera °

" iu,
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Simplificaciones del método - .

El método, que se acaba de describir proporciona Te-
sultados que concuerdan muy razonablemente con los
obtenidos cn forma experimental, pero es demasiado
complicado para ser utiiizado en aplicaciones pricti-
cas, sobre todo si el momento flexionante cambia de
magnitud a lo largo del eje de la viga, por lo que se
hin propuesto varias simplificaciones. Bleich (Ref.
5.18) ha sefialado que es posible obtener un limite
inferior de la carga teérica de colapso suponiendo que
FE y- G se reducen, en todos los puntos. de la viga,
a los valores de E, y G, correspondientes al esfuerzo
miximo de compresién que se presenta en la barra;
de ¢€sta manera sc puede determinar Ja carga critica
de pandeo ineldstico utilizando las ecuaciones que
describen el fenémeno en el intervalo eldstico, sustitu-
yendo en ellas Ey G por E, y G, = GE,/E, conlo que

. se obtienen resultados conscrvadores, puesto que las ri-
gldeces se' reducen en todo el miembro en la propor- .

cion constante E,/E que, en realidad, sélo rige en

. 7onas' localizadas de él.

Se han propucsto tres métodos para calcular apro-
ximadamente, con fines pricticos de disefio, €l mo-
mento critico de pandeo ineldstico. El primero con-

“siste en aproximar ese momento por medio de una

curva empirica que proporcione una transicién acep-
table entre la hipérbola que describe el comportamien.
'to eldstico 'y un cierto valor del momento critico co-
rrespondiente a una longitud de pandeo nula, Este
.método ha sido utilizado ampliamente en Estados
Unidos (Refs. 5.12 y 5.14), con la suposicion de que
¢l ‘momento critico de una viga de longitud nula es
M, momento para el que en teorfa se inicia el flujo
‘pidistico efi-la seccidn, sin considerar esfuerzos residuales;
se obtienen asi resultados conscrvadures para todas las
longitudes.

En el scgundo. procedimiento (Refs. 5.1 y 5.10) se
aproxima la curva tedrica en el intervalo ineldstico
por medio de una linea recta trazada entre la curva
de pandeo eldstico y la longitud critica méxima, de.
terminada experimentalmente, para la que la viga es
ain capaz de resistir el momento plistico fntegro, M_,
sin pandearse previamente (de acuerdo con la Ref.
512 esa longitud estd dada, aproximadamente, por
L/r, = 40); este mérodo hace un mejor uso que el pri-
mero de Ja resistencia de la viga en el intervalo in-

elidstico proporcionando adn, sin embargo, resultados .

ligeramente conservadores.

El tercer procedimiento consiste en suponer gue la
relacion entre las resistencias al pandeo eldstico e
ineldstico es 1a misma para vigas que para columnas,
de manera que la capacidad de carga de Jas vigas gue
fallan por pandeo lateral en el intervalo ineldstico
piiede obtenerse determinando su resistencia eldstica

ideal; corrcspondlente aun componam:emo clésnco <

NrJ;ﬁ "

ilimitado, y corrigiéndola después con la ayuda de’ “ﬂi'mﬂ

curva esfuerzo critico-relacién de esbeltez obtenida parg

columnas, Este camino constituye la base de las noma',"j%
alemanas para pandeo de vigas (Ref. 5:15) y, sugerido e

o1

por ¢l Consejo de Investigacion sobre Columnas {(CRC);,
en 1960 (Ref. 5.16), ha sido mcorporado también a las
especificaciones del AISC. ‘

ximos de compresion son iguales a cr,/2, de maner'? s
que el pandeo iateral se inicia en el intervalo meldg.’
tico siempre que las’ cargas exteriores ocasionan es--(
fuerzos de. m.;gnltud mayor que el cincuenta p0r &
-ciento de} de fluencia: 13

2 . FAGRE
UF’ (L) S 1 & » o
Ter = Oy = ————\ = 4.62) “ihg
cr ¥ AE r . . ( . )-?#
T . T
Esta ecuaciébn puede escribirse: . T
2
. o _
Ter = 0y — =

' o Oy ' -l
= gy— —— =0y ( - Tg—-—) (5.27)}

3 [ E/ (L/n)7]

F

g. = E/(L/r)? es el esfuerzo critico_de _p?;ndcoﬁ;
elistico, dado por Ja teoria de Euler. e A
En términos de momentos, la ecuacidn 527 tom
la forma ;

- _ oS
‘ gerd = Ugs(l 4ch)

: (Mc.m,,:_m.(lf-;;;g_—) -‘ «irz‘sfi

pondlcme a las condiciones dc apoyo y carga de la VI' i
ga, M, = S a,, ¥ (M.) cors €5 ¢l momento, critico realy
corregido por inelasticidad, ,

Por’ conslgmcmt: el momento cntlco de- vigas quc
se pandean en el intervalo inelastico puede determinar:;
se calculando el momento critico elistico hipotéti
correspondiente, y corngléndolo después con la: ecvdy
cién 5.26.* Este método es especialmente otil cuandO
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Figura 6.3. Amplificacion de momentos en.una barra flexocomprimida en curvatura doble

a disminuir la resistencia puesto que siempre inter-
.viene en el momento miximo, cualquiera que sea

la longitud de la pieza y kn importancia relativa de '

los pares M, y la fuerza axial P,
La sltu’lcu')n cambia cuando los dos momcmm s0n

de magnitudes y sentidos iguales, lo que hace que
1a barra se {lexione en curvatury doble con despla-
zamientos laterales nulos en la scoeidn media (Fig.
6.3)..

Pueden presentarse dos situaciones dilerentes:

1. Los momentos mdximos siguen siendo los de los
extremos (M, = Mzs,. Fig. 6.3¢), a pesar de la am-
plificacion acasionada por Ja fuerza axial, que es nula
en ellos. La capacidad de la pieza para soportar [ic-
xidn creciente bajo carga axial constante se agota
cuando la accién combinada de P, y M, hace que se
. men articulaciones pldsticas en los extremos, y su
comporiamicnio es anitlogo al de una columna corta,
puesto que el aumento que produce la fuerza axial
en los momentos de las bL(Cl()neS intermedias no dis-

madx I

qM,

-9 Fiexion en curvatura simple
{09 1.0)

Fivura 6.4, Amplificacion de momeitos o casos indermedios

e
{c) (4) ’ !
s
"i';.l.
o

minuye su resistencia, ya que esas sccciones Mo son iy
afticas; no hay ninglin fendmeno de inestabilidad. y e
el momento méxlmo que puede soportar la columna ;'«‘n<
es M, e decir, su momento pistico reducido por*?.
fuerza mormal. (Las columnas que forman parte de_g‘

estructuras pueden resistir fuerzas mayores, siempre &'
que las vigas que conectan en sus €XCTemMOs £€an ca-

paces de soportar los momentos adicionales que. apa- ¢

recen en ¢llas al disininuir el M,. de la columna, que “;
¢
s

tiene que dedicar una porcién mayor de su capa- P
v

cidad de carga a resistir la fuerza axial incremen.
tada) . :
2. Los momentos mdximos aparecen en alguna sec- )
cidén intermedia, en la que la suma M 4 P, es ma
yor que M,; esa seccién ‘es la critica de diseiio.
Si las magnitudes de las fuerzas P, y los pares M,
conservan una relacion constante durante todo el pro-¢
ceso de (arga el segundu €aso se presenta en pu:msq
esbeltas, en las que los momentos aplicados en, los ¢ ,, :
extremos producen deformaciones laterales g‘ranacs,gu

3&'.
4
i

'*m
\M (I+q)
L

Ly o
(erN '
'.Lmomq) Z =
\‘}JQM : IMg o

Flaxion en curvatura doble
{~1,0= g =<0)




quc hacen que aumente la influencia del término P,
~los mismos valores de P, y M, llevan, en cambio, al’
primer caso cuando la columna es robusta, pues 03
desplazamientos laterales y la amplificacion de Ia
flexién ocasivnada por la fuerza axial sou de. pova
, importandia. :
¥ De todos modos, en ‘uno u otro caso la influencia
3 de la interaccién fuerza axial-momento flexionante
v es mucho menor en la columna de la Fig. 6.3 que en
3‘ la de la Fig. 6.2, ya que en ésta los dos momentos
¥ mdximos, primario y secundario, se presentan en la

misma seccion transversal y se suman directamente,

A
f
f?‘ mientras que en aquella aparecen en secciones di-
T

fereme.s

3

+ Entre las dos condiciones de carga que se acaban
de discutir (flexidén en curvatura simple y doble,
.E pmduclda por momentos exteriores de intensidades
“iguales) hay toda una gama de casos intermedios en
los que la columna se flexiona bajo pares de magni-

! "iecuén critica puede ser la extrema en que actia el
52 momento exterior nds grande o una intermedia, de-
4% pendiendo de los valores relativos de momentos y
.44 Garga axial y de la flexibilidad de la barra; desde lue-
‘gfﬁo el fendmeno de inestabilidad proveniente de la
Imperposmlén .de los momentos es, en general, mds

E
s ‘critico en columnas en curvatura simple que en do.
;
4

o

]

i

i

Sibler s 1o

%.2. En barras ﬂcxocomprnmdns en las que la flexion
'l'lo e produc:da por pares, sino por cargas normales

) ‘s funcién de la magmtu:l de la fuerza axial y de la
'“ﬂc')ublhdad de la barra, y depende también de que
,-.s’ -;10! momentos primarios y secundarios miximos coin-
diddan o no en la misma seccién: asf, es mis critica
la condicién mostrada en la Fig. 6.5¢ que la de la

. 6.5b.
capacidad.de carga de las columnas aisladas se

#PV

(totl."

Figura 6.5. Amphﬁcacs’ért'da momentos en barras flexocomprimidas con cargas normales al ¢je
! - v .

1
'
‘ %

39

“tudes diferentes (Fig. 6.4), en cuaquiera de ellos la

Comportamiento de barras ﬂexocorhprimi;ias 227

agota, en todos los casos descritos, cuando se forma
una articulacién plistica en la seccion critica, es de-

cir, cuando et momento en ella, M., = M. 4+ Py,
aleanziv el valor M. va que en esas condiciones la
picia, carente de restricciones que se opongan oy
gil‘os dc sty extremos, se C()'I'l\'iCl'[C 21N un lllCC'-ll\iSl'l\U:
en columnas esbeltas y con carga axial importante
ese estado puede presentarse bajo momentos de muy
pequeiia intensidad, pues si P estd cerca de P, bas-
tan perturbaciones insignificantes para hacer que tos
esfuerzos en la seccibn critica crezcan rdpidamente

-y que se forme en ella una articulacién.

6.2.2 Columnas que formon parte de marcos

El comportamiento es diferente cuando la columna
forma parte de una estructura . reticular, situacién
que se presenta en la mayoria de los casos reales
pues las restricciones impuestas por las vigas que co.
nectan en sus extremos hacen que no baste una ar-

“ticulacdn pléstica Para que se convierta J::n un me-

canismo,
La discusidn de las columnas ‘reatrmgldas suele di-

vidirse en dos partes, dado que su comportamiento
y resistencia cambian fundamentalmente segin que
sean elementos integrantes de marcos contraventea-
dos, en los que estin impedidos los desplazamientos
laterales de los pisos, o de marcos no contraventea-
dos, cuya estabilidad de conjunto dePende exclusiva-
mente de las vigas y columnas que los coriiponen.®

En el primer caso (Fig. 6.6) las vigas y columnas
que conectan en los extremos del tramo en estudio
(AB, Fig. 6.6a) le transmiten fuerzas axiales y mo.

* Esta clasificacién’ no es rigurosamente correcta, ya' que los
niveles de los marcos rigides siempre se desplazan lateralmente;
sin embargo, cuando la estructura tiene rigidez lateral -elevada,
los desplazamientos.se reducen a valores que no afectan su com-
portamiento de manera significativa, y las columnas e diseﬁan co-

‘iIne si sus extremos estuviesen fijos linealmente, Las ngldeces

elevadas se obtienen con frecuencia por medio de ‘contravientos

. 0 muros de rigidez, pero pueden log‘mrsc también con marcos

ordinarios, no contraventeados,

R Vmda

Rt

tb)




!
i
:
il

294 Flexocompresion
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factorizados y los factores de amplificacidn obtenidos
en los dos e]cmplos
La ecuacién 6.118 puede escribirse en la forma:

Ta 1 Cos Oar

+ +
Tpa l—¢ afagx Tpbr

‘ c
+ ! m <10

1—0,f/0,, by .

donde Cpe 0bs ¥ Cmy by 500 los esfucrzos producidos

por los momentos uniformes ficticios equivalentes y

1/(1-0,/0'z) y 1/(1-0,/6"g,) los factores de am-

plificacién de esos esfuerzos (o de 16s momentos uni-
formes equivalentes).

Coe 0 = 04 X 474 = 1896 kg/cm?;
189.6 x 1.67 = 316.6 kg/cm?

Cry 02y = 0.78 X 605 = 441.6 kg/em;
4416 X 1.67 = 787.6 kg/cm?

Estos esfuerzos coinciden casi exaclamente con los
«calculados en el ejemplo 6.16.

S S = 1.059; |
1—g./a s  1—878/6831
r 1 = 1.895
1= 0./0y,  1-378[1335

En el ejemplo 6.16 se obtuvo N, = 1074 y N, =
1.508, factores de amplificacién bastante cercanos w
los calculados aqui.

6:9.2 Solucién ineldstica

El comportamiento fucra del intervalo cldstico de las
column.s sometidas a flexidn biaxial no es lineal, no
sélo por los cfectos de segundo orden introducidos por
la interaccién de fuerza axial, momentos y defor-
maciones, sino también porque el material que las
constituye deja de cumplir l1a ley de Hooke. Esta doble
no linealidad, debida a cambios en geometria y en las

. propied'ades del material, hace que el estudio de la

estabilidad ineldstica de columnas con las condicio-
nes de ' carga mcncnonadas sea extrernadamente com-
plejo. : ‘

El anilisis’ ineldstico convencional de columnas en
flexién biaalc'iq] requeriria resolver un conjunto -de
ecuaciones simultineas, no lincales y no homogéneas,
cuya soluci6n analitica s dificil y, frecuentemente, im-

13 -

40

posible de obtener (Ref. 6.36). Por este’ motivo el pro
blema sucle resolverse utilizando un método nume.
rico, en cl cual Jas cargas exteriores se aplican en ung
secuencin de.incrementos suficientemente  pequefios:
durante 1a aplicacidn de cada incremientoa el compon
tanicnto de la colimna ey esencislmente lineal, y 1

no linealidad real se determina resolviendo una su.

cesidn de ecuaciones linealizadas.

19

{8a)= [K ];‘{BF} (6.119)

{6A} v {5F) son los vectores de in.rementos de
las deformaciones y fuerzas exteriores y [K} es la "

matriz de rigideces tangente en la que se tienen en

" cuenta los efectos del flujo pldstico parcial de las sec-

ciones transversales y el efecto geométrico de inesta.
bilidad; puede ser interpretada como la tangente de
la curva carga-deformacién de la columna, y cambia
de valor al aplicar cada incremento sucesivo de carga
(Refs. 6.36 y 6.44), ya que depende de la penetra-
cién de] flujo pldstico, de la magnitud de las fuerzas
exteriores y e los desplazamientos del eje de la co-
lumna, de manera que debe ser revisada con cada in-
cremento de carga y durante cada ciclo de iteracidn.

E! problema matemdtico se ha resuelto suponiendo
que la columna tiene imperfecciones inicizles que si-
guen una ley sinusoidal y planteando las ecuaciones

de equilihrio en la seccién transversal media de] miem-

bro; se requlercn varias correcciones sucesivas para lo-
grar que Se satisfagan esas ecuaciones,

La condicién de carga méxima se determina esta-
bleciendo la relacién carga-desplazamiento completa
(Refs, 6.36, 5.44) . '

Se han obitenido soluciones numéricas para columna;
aisladas formadas por perfiles H laminados,
mente apoyadas v con alabeo libre en las secciones
extremas, tomando como base las hipbtesis s:gmentes
(Ref, 6.36 y 6.44):

1. La relacién esfuerzo- deformamén del material de

la columna es cldstica-perfectamente plistica, y se des- :

precia el endurecimiento por deformacion.

2. Los esfuerzos residuales en las secciones transver-
sales estdn distribuidos de acuerdo con la lev ideali-
zada obtenida para secciones A laminadas en caliente.

8. Las deflexiones de la barra dependen Unicamen-
te de las solicitaciones exteriores finales, v no de a
historia real del proceso de carga. (Al efectuar los
cileulos miméricos se supone que se aplica primero
Ia fuerza axial P y después el momento [lexionante

M., los que se mantienen constantes mientras M, cre--

ce en forma continua desde cero hasta su valor. mé-
ximo) .

4. Se desprecian:los efectos de la fuerza cortante so-
bre el proceso de plastificacion del material.

libre-
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. Figura 6.70. Curvus de interaccién que proporcionan la
resistencic mdxima de columnas en flexocompresién biaxial

5. No hay pandeo local prematuro,

6. Las columnas estin cargadasisimétricamente, es
decir, los momentos aplicados en los extremos alrede--
dor de cada uno de los ejes centroidales y principales
son iguales en magnitud y producen curvatura simple.

Tomando como base el perfil 'W 8x 31 con esfuer-

-z0s Tesiduales de laminacién que varian linealmente,

con intensidad mdxima o = 0300, en los extremos
de los patines, y suponiendo que el acero es A36
{oy == 2530 kg/cm?), se han obtenido familias de cur-
vas de interaccion del-tipo de las mostradas en la Fig.

.6.70 (Ref. 6.44) y se ha preparado la tabla'6.8 (Ref.
6.36), en la que se presentan numéricamente los resul-
tados proporcionados por las curvas,

. Las curvas y la tabla son aplicables a secciones di-
Berentes. de la ‘W' Bx 31 que tengan patines de ancho

-aproximadamente igual al peralte (Ref, 6.36), y aun-

que preparadas para acero 436 pueden emplearse

. también- para otros aceros, utiiizando la relacién-de

eshelter modificada
(o -5
7 jmed = —;-\/ 530/0,'

Férmulas aproximedas

a) Momentos exteriores iguales y de sentidos contra-

ri (18

- Con la ecuacion de interaccion

-f_”_'_)ﬁ (M' )ﬂ—— 1.0 ’ 6‘ i‘20-
M, ) t\m, /=" (.'_ )

se determinan, en forma aproximada, los momentos '
"M,’y M,que al actuar al mismo tiempo que una fuer.
ta axial P producen la falla de una columna larga de
~seccidn transversal H, cuando esos momentos estin

T R L L L TR TP S,
A &

Piezas largas en ﬂeﬁén biaxial- 295 - .

-aplicados en los extremos de la columna y la flexio-~

nan en cuwrvatura simple simétrica alrededor de los

. ejes x y y (Rel. 6.36) .

M,, y M,, son los momentos miximos que resiste

_la barra en cada uno de los planos de flexidu, inclu-

yendo en cada caso la fuerza axial y teniendo en cuen-
ta la posibilidad de falla por pandev por flexotor-
sidn, pero excluyendo el otro momento. Pueden calcu-
larse con aproximacidn suhc:ente para fines de disefio
con las férmulas

Mozt (1) (1=2) ey
M_,:AM,,.(I—.—F?)( P’;.): ©122)

que corresponden a la ecvacién 6.96 con G, = 19,
en las que P, es la carga critica de pandeo de la co-
lumna en compresién axial, respecto dl eje de. menor
momento de inercia y en el intervalo eldstico o inelds.
tico, Pg, y Pp, son las cargas criticas de pandeo elds-
tico por compresion, alrededor respectivamente;de los
ejes x y ¥, y M, es el momento M, miximo que po-
dria resistir el miembro si no hubiese fuerza normal ni -
momento M,; puede calcularse aproxlmadamente con
la ecuacién 6.95. _
El coeficiente f§ se determina con la expresién

B=140+p (6.128)

que es vilida para relaciones de esbeltez mayores de
10.¢
pesiguala P/P,

b) Mcimcntos_extenorcs de ctialqluer magmtud y
sentido.'. ia ToWT L Wil TR
La detérminacién de la Tesistencia mixima de miembros’
en flexocompresién biaxial con momentos desiguales
en los extremgs es en general demasiado comphcada para
aplicacloned practxcas pero las curvas de interaccién ob- .

tenidas para flexién simétrica pueden utilizarse en el caso’

.general, siguiendo el procedimiento aproximado que se

empled gl estudiar el comportamiento eldstico de columnas
flexocomptimidas biaxialmente {Refs. 6.16 y 6.36). De

esta manera pueden utilizarse los resultados de ia tabla 6.3
y la ecuacion aproximada 6.120 para cualquier condicidn

- de carga, sustituyendo los momentos exteriores por

momentos uniformes ficticios equwalentes dados por :

V'L! ecuacidn 6:123 es vilida tan solo paia secciones H de.

ancho aproximadamente igual al peralte. pero si se capbia a
=04 +p +B/D 7 10, donde B es el ancho y D el peralte,’
es aplicable, en con;unclén con 13 ecuacién 6120, tanto a sec
dones, 1 angostas como” a perﬁlcs H mis o menos cuadrados

(Ref, sm
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Tabla 6.8. Reslstencla maxlma de columnas en flexién biaxial {valores maximos de M, M, )

L ) Relsciin d psheltezr Lfr,
PR, M, M, - 1T e A R
0 1] 20 an 40 B (G4 10 il w i
1] 2 3 14) (6 5] o] £:1] 19} 10 (SR 1] 1 (1)
00| .00 1.000 1.000 | 1.000 1.000 1.00Q 1.000 1,000 | 1.000 1.000 1.000 1.000
0.1 0.999" 0997 | ggoo 0684 | 0.980 0973 | 09867 } 0.962 0.958 | 0958 0.953
6.2 0.891 0986 | 0972 0858 | 0940 0824 | 0909 | 0.894 0.880 0.868 0.857
03 0.956 0.952 0.834 0.009 0.880 0.850 0.821 0.794 0.769 0.750 0.725
0.4 0.897 0.88% | 0.887 0.834 | 0.785 0.752 | 0708 | 0.663 0.620 0.585 0.545
0.5 0.811 0.802 | 0.773 0728 | 0675 0622 | 0558 | 0.492 0.429 0.359 0.204
-0.6. 0.699 0689 | 0.851 0585 | o528 0.448 | 035 | 0.286 0.228 | 0.168 0.095
0.7 0.562 0.548 | 0.408 0424 | 0340 0263 | 0209 | 0.165 0.081 - -
o8 0.398 0379 | 0318 0.241 0.377 0.131 - - - - -
0.9 0.210 0.185 | 0.3 0ore | - - - - - - -
1.0 0.000 - _ - - - - - - - :
0.1 0.0 0.999 0871 0.931 0.882 0824 | 0761 0.698 0.626 0554 | 0am1 0.396
0.1 0896 08967 | 0824 D.871 0812 | 0750 | 0686 | 0.607 0.538 | 0.455 0.360
- 02. .| DORd 0851 | 0802 0.844 | 0.782 0710 | 0638 | 0558 0476 | 0390 0.304
03 0,947 0917 | 0.853 0.787 0.725 0643 | 0474 | 0468 0373 | 0281 0.184
0.4 0.880 0.856 | 0.798 0727 | o643 0550 | 0448 | 0.347 0.241 0.130 0.047
0.5 0.801 0.768 | 0.706 0.625 0.526 0.42% 0.310 0.201 0.084 | 0.015 0.007
0.6 0.688 0662 | 0585 | 0488 | p.agy 6813 | 0175 | o.058 - _ -
0.7 0.550 0517 | 0433 | 0330 | 0.242 0.085 .1 0.043 - - _ -
0.8 0.387 0342 | 0.262 0.180 | 0.126 - - - - - -
0.9 0.185 0.15% | 0.073 0.036 - - - - - — —
0.2.0 0.0 0.998 0.948 | 0.B74 0.787 0.694 0588 | 0476 0.35% 0245 { 0153 0.105
0.1 0.991 0843 | 0.860 0779 | o681 0573 | (.469 | 0.332 0234 | 0123 | oo
0.2 0.968 D.821 0.843 0752 0.650 0.537 0.418 0.204 0.184 0.069 0.009
.03 0.927 0878 | 0798 0.699 0.589 0465 | 0325 | 0.218 0.150 | 0.019 0.004
0.4 0.862 0.812 0.728 0.623 0.503 0.376 0.282 0.090 0.026 _ -
05 0.772 0719 | 062 0.518 0.393 0260 { 0.193 | 0.004 - - -
06 | 0656 0.603 | 0.507 0.383 0.265 0129 | — - _ _ -
07 0.516 0.459 | 0.363 0.250 0.128 - - - - - _
08 | 0349 0205 | 0D.194 0.110 - - - - - _ -
0.8 0.046 - - - - - - - - _ -
0.3 0.0 0.986 0022 | osn 0.693 0.561 0409 | 0267 | 0.160 0.080 | 0.005 -
0.1 0.975 0912 | 0.804 0.681 0.544 0402 | 0.261 0.150 0.070 | 0.004 -
0.2 0.940 0.880 0.778 0.649 0.472 0.364 0.225 0.094 - 0.030 | — -
0.3 } 0.B89 0.826 | 0724 0.597 0.449 0306 | @146 | 00323 - - -
04" | p@15 0.75% | 0.842 0.514 0.374 0217 | o.oNn - _ _ -
0.5 0.7 0653 | 0.543 030 | 02N 0.076 { - - - - -
06 0.600 0.532 | 0427 0.292 0.120 - - - - N -
0.7 0.457 0393 | 0280 | - - - - - - - -
0.8 0.001 - — - - - - - — - -
0.4 0.0 0.844 0883 | 0.744 0582 | 0403 0.248 | 0147 | 0.070 0010 | -~ -
01 0.930 0.864 [ 0.733 0.573 0.400 0238 | 0128 | o032 0.008 | _ -
02 -1 0o83 0.821 | 0697 0.569 0.361 0203 | 0.078 | 0.028 -~ - -
6.3 .| 0832 0759 | 0633 0.481 0317 0158 | o.on - - - -
0.4 0.752 0674 | 0549 0.404 0.231 0.040 - - - - =
05 | o648 0.569 | 0.454 0304 | 0.093 - - - - -
0.6 0.524 0451 | 0333 |[_- - - - - - - -
0.7 Q001 - - - - - - - -
0.5 0.0 0.872 0.797 | 0663 0469 | 0.243 0.123 0064 | 0.014 - -
0.3 0.857 0783 | 0.841 0485 | 0.231 0122 { 0012 | 0013 - - -
0.2 0.817 0.738 | 0588 0a17 | 027 0.085 - - - - =
03 0.753 0.669 | 0523 0357 { 0.169 0.012 - - - -
0.4 0.063 0578 | 0444 0272 | 0.056 - - - - - -
0.5 0.555 0475 | 0.330 - - - - - - - L -
08 0.0 0.761 0678 | 0536 0293 | 0134 0.102 0.051 - - - -
0.1 0.746 0.665 | 051 0314 | 0.132 0.071 - - - - -
0.2 | o707 0623 | 0.467 0274 | 0,00 0.012 - - - - -
03 0.643 0.554 | 0402 0207 | o0OWB ) - - - - - -
0.4 0.662 0.467 = - = - = = z oy =
07 0.0 0.618 0528 | 0374 0157 | 0.046 0.083 - - - - -
0.1 0.604 0.516 | 0.36% 0.953 | 0.040 0.009 - - N - -
0.2 0.566 0.478 | 0.319 0133 | — - - - - - -
4 03 0.409 0.418 - - - - - - ~ - _
08 | .00 0.445 0346 | 0.222 00%2 | 00033 | - - - - - -
: 0.1 0.420 0300 | 0.208 - - - - - - - -
] 02 0.320 0.240 | 0.190 - - T - - - - -
0.9 0.0 0.235 0.164 | 0.083 - - - - - - - -
0. 0.205 —_— ] ae— - - - - _ - _ B
* Los valores tubulados corresponden a columnas cargadas simétricamente; “pueden utilizarse para carga asimétrica empleando

los coeficientes Cpi ¥ Cmy

¥
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D (M) i = CmeMar (M) eq = Cuy M, (6.124)
-,i:‘l_‘ ) ) % ) i
N Gnx ¥ Gny se calculan con las ecuaciones 6,112y 6.113.

Cuando se utiliza este métado aproximado, las sec-
ciones extremas deben revisarse con la ecuacién 6.12.

Ejemplo 6.18

i .

¥ Igual que el ejemplo 6.15, pero utilizando métodos
i‘ pidsticos para revisar la columna, empleando un factor
4, de carga de 1.7,

o o

-1 Elementos mecinicos factorizados,

Irn

g

P = 120X 1.7=204 ton, M, =357 Tm; M,=15.3 Tm

35522

_ 406X 40.6°
| 4

Z, = i = 4527 cm®

— (40.6-1.91)

2.54 % 40.62

2, =92%
v 4

3552x1.91:

‘ _ + y = 2126 cm?

P, = Ag, = 274.19% 2 530 = 693 700 kg =693.7 ton

M, =2,0,=4527X2530 = 11453 810kgcm =

= 1145Tm; M, =53 8Tm

So(uf_.'l'rin a: Utilizando la tabla 6.8,

L/r, =292 30; M,/M,, = 35.7/1145 = 0.312;
M,/M,,.= 15.3/53.8 = 0.284

P/P, = 204.0/693.7 = 0.204 -~ 0.30

: Para P/P, = 030, L/r, = 30 y M,/M,, = 0.312, de
¥ la tabla se obtiene M, /M, = 0587 > 0.284,

El perfil ensayado estd sobrado.

Solucidn b: Ecuacién 6.120.

: L/r, = 49 < C, .°, El pandeo por compresion axial
:’n‘%,a se inicia fuera del intervalo eldstico.

1
P =Aucr:Aa'y[l—‘('——-—-LZr' ]:

l ‘Cr 2C‘,’
49 3 B
=274.19%2530{ | ———-—— )= 641 200 kg=641.2 ton
g 2% 1267 ' ' A

Pry = 17 EL/L* = 3.14°X 2 039.000X 82 171/500¢ = _

B e S e T T e
! [ H D A P H

6.120,

() )

'4 3 Piezasl largusien flexion biaxial
- = 6614000 kg = 6614 ton
Py, = EL/L? = 3.147X2 039 000 28 435/500° =

= 2989 000 kg = 2 289 ton

3 (L'm)\/?,]
=107 LWV Ly
M. [107 T 26 500 el
0T
— (1_07__4_\/3@9__

)114.5: 111.9 Tm
26 500

) ()=

_ 204.0)( 204.0 )_
_111.9(1__641;2 '~ %6 /=

=111.9 X 0.682 % 0.969 = 73.95Tm

=) (-3%)-
Pcr 'Prf, -

204.0 ) -

M“,:.'M”(l—-

T 2289
= 53.8 X 0.682 X 0.911 = 33.43 Tm

= 53.8 % 0.682 (l

= ].40+p = 1.694

Sustituyendo en el primer miembro de la"ecuacién

1.604 . 1.604
) +( 15.3 ) _
3343 /

= 0.291 4 0.266 = 0.557 < 1.000

35.7
73.95

Como se vio en Ia solucién a, el perfil estd sobrado,

Comparacidn de resultados,

_Solucidn a, .
M, = 0587 M,, = 0587 X 538 = 31.58 Tm

Sqa‘u cidén b,
1.894

) =0709; |

1,004

. M'-) (‘ M'
2 = 1.0:
0.291 JT(M Y

. No se revisan los extremos porque la columna estd
. flexionada en curvatura simple con momentos iguales,
. alrededor de los dos ejes. -
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My . 0816, M, = 0816 X 3348 = 27.28 Tm

uy

En ‘ambos casos el momento M, que actia en fa co-
lumna, 15.3Tm, es muche menor que el que pueds
resistir,

La ecuacién aproximada proporciona resultados con-
servadores en relacién a los de la tabla 6.8.

Al revisar eldsticamente la columna en el ejemplo
6.15, se éricontré que estaba escasa en cerca de 20 por
ciento, mientras que al hacer la revisién pldstica, con
elementos mecdnicos factorizados, resulta estar muy
sobrada. Esto se debe a la gran reserva de resistencia
que poscen, en el intervalo ineldstico, las barras flexo-
compnmldas biaxialmente, resistencia que no se uvti-
liza si se toma como Hmite de utilidad estructural la
ap:mcu')n del esfuerzo de fluencia en la seccidn critica,

Ecuuclomﬁ de interaccién

De la misma ‘manera que la ecuacién 6.52a se con-
vierte en la 6.118, afiadiéndole el término correspon-
diente a la flexién alrededor del segundo-cje princi-
pal, partiendo de la ecuacién 6.94 se obtiene una
ecuacién de interaccién que describe aproximadamente
las' condiciones en que se presenta el colapso por
inestabilidad,. en el intervalo pldstico, de barras en
flexocompresién biaxial,

Como en todos los casos en que se utiiizan las {érmu.
las de interaccién aproximadas, el estudio de la po-
gible inestabilidad debe completarse con una revisién
de los -extremos de la columna, en los que no hay
efectos de segundo orden por interaccién fuerza nor-
malflexién, la que se lleva a cabo con la ecuacién
6.12.

Por tanto, para que una columna pueda resistir 1a
accu’m combinada de una fuerza axial P y pares M,,,

Mo Moy ¥ @y Moy aplicados en los extremos, deben
sat:sfacerse simultincamente las ecuaciones

13
M, M,
"-H;.—) -+ ( M, ) < 1.0 - (5.12)
P Cone M, Cmu oy
+ + 1.0
Pt SRR M, T TPy My O
(6.125)

La condicidn expresada por la ecuacién 6.12 de-
be revisarse cn los dos extremos,

Las literales de la ccuacién 6.125 tienen el mismo
significado que en las ecuaciones 6.74 y 6.96, y las de
la ecuacién 6.12 se explican en 6.3.2. .

Puesto que representan condiciones de colapso, las
expresiones 612 y 6.125 deben utilizarse con ele-
mentos mecanicos factorizados,

SRR AR NN T TR

‘na alrededor del eje x, despreciando el endurecimientg

dos menores que la unidad o, a lo sumo, iguales a‘j

IR BT AU AT e

Método de B.W. Young

En la Rel. 6.46 B W. Young propone un procedimien. '
to relativamente sencilio para disenar columnas de sec.
ci6én H con pares aplicados alrededor de los dosg ejes .
centroidales y principales de las secciones extremas, -
que puede utilizarse con facilidad en cédigos y especi. .
ficaciones. El método se refiere tan solo a columnag con'
extremos fijos linealmente, *

El momento mdximo que podria resistir la colum.

‘por deformaci6n, que .es ¢l momento pidstico com-
pleto M,,, se ve reducido por varios efectos, que se
toman en cuenta por medio de cuatro coeficientes, to.

ella, El producto de los cuatro coeficientes por el mo-:;
mento pldstico M,, proporciona la resistencia reai dc“‘
la columna, M,,.
Por consiguiente, el momento pnmano mdximo qm,C 9’_:’:
resiste la columna alrededor del eje de mayor momen.~. '
to de inercia cuando actlan sobre ella, sunu]téneamen-.
te, fuerza axial y momentos alrededor del otro e;c,
se calcula con la ecuacién

Mo = Q. QQr QM

(6.126) :

guierites:
Q,, fraccién de M, que puede alcanzarse en-un ex- *
tremo de Ia columna si se considera umcamente Euer-- '
za axial P y momentos alrededor del eje x;. tiene en'
cuenta la pérdida de resistencia por mteracaénlxjno-
mento-fuerza axial en el plano de los momentos, sin:
considerar pandeo. :
Q,. similar a Q,, pero considerando la accién si.:
multinea de fuerza axial y momentos aldededor del’
eje y. :
Qp, fraccién de M, que resistiria la barra si estu-’
viese sometida limcameme a flexién en el plano de'.”
mayor resistencia, teniendo en cuenta el efecto des- :
favorable del pandeo lateral : v
Q,, fraccion de M, que se alcanzaria en la colum-
na si su relacidén de esbeltez fuera nula y estuviese
sometida a la accién combmada de -fuerza axial y
momentos alrededor de x Yy
La comparacién con otros métodos y con-ios poms
resultados de laboratorio con que se cuenta parece in-
dicar que la ecuacién 6.126 proporciona momentos
M,, suficientemente precisos para fines de disefio; sin
‘embargo, se necesita mds comprobacién expenmental

6.10. Especifncaciones para diseio

El Instituto Americano de la Construccnén en Acero
(AISC). basa sus recomendaciones para disefio de co-

=3 fhae e DIREIII
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lumnas flexocomprimidas en las ecuaciones aproxima-
das de interaccion que se han discutido en este ca-
pitulo, tanto cuando se ewplean métados basados en
esfuerzos permisibles como cuando se utiliza el diseiio
pléstico.

En los articulos 6.10.1 y 6.10.2 se reproducen, con
comentarios, ias partes de las especificaciones AISC.
69 (Ref. 6.11) que se reficren al diseiio de columnas
flexocoriiprimidas. Se utiliza en ellos la nomenclatura
empleatla por el AISC, que difiere de la que se ha

usado en el resto del capitulo, Los comentarios estdn .

entre pal't.ll tesis.

6.10.1 Diseiiv basado en esfuerzos permisibles’

“Los miembros sometidos a la accién combinada de
esfuerzos' de compresién axial y de flexién se dimen.
sionardn- de manera que se cumplan los requisitos si-
guientes:

. fﬂ + ;ufb: + C;wfh' < 19
F. (l—Fu )Fb’ (I_Fey)Fw
| (6.127)
' Ia fba fw
Ge0E R RS0 (6.128)

(La ecuacién 6.127 es la 6.118 modificada para que

represente, aproximadamente, la condicién de colapso
de la columna, en vez de la terminacién del compor-
tamiento eldstico, La ecuacién 6,127 se obtiene de la
ecuacién de interaccién correspondiente al colapso de
la columpa (ecuacidn 6.125)! dividiendo todas las fuer-

“zas axiales que aparecen en ella, P, P.,, Py, y Py, entre

el drea A de la seccién transversal y los momentos
M., M, M,, y M, entre el médulo de seccién S,
con lo que los elementos mecinicos se transforman en
esfuerzos normales, y dividiendo posteriormente los
numeradores y denominadores de todas las fracciones,
incluyendo las que aparecen en los factores de amplifi-
cacién, entre los coeficientes de seguridad_usuales para
compresién axial y para flexién (Ref 6.17). Los es-
fuerzos, permisibles F,, F,, y F), no corresponden nece-
sariamente a pandeo eldstico, sino a la forma de pan-
deo, elistico o ineldstico, que sea critica en cada caso
particular. La ecuacién 6.128 proviene de la ecuacién
6.177; todos los denominadores deben ser 0.60 F,, puesto
que se estdn revisando esfuerzos en las secciones extremas,
en los que no interviencn condlciones de inestabilidad,
excepto cuando las especificaciones permiten esfucrzos:
mds elevados, como en secciones H compactas flexionadas
alrededor del eje de menor mosento de inercia en las que,
teniendo en cuenta que su factor de forma es alto, del
1

!
]
i
I

45
orden de 1.6, se especifica un esfuerro permisible
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Cuandu fo/Fa < 015 puede usarse Ta fdrmula 6.129
en lugar de las dos anterioves,

fa fb‘s h fw
Fn + Fb: + g 10

o (6:129)

{Si el esfuerzo normal producido por la fuerza axiat
no excede del 15 por ciento del permisible 1a influen-
cia de los coeficientes C,/(1—f./F.) es en general
pequefia, y puede despreciarse (Ref. 6.12)).

En las férmulas 6.127, 6.128 y 6:129 los indices x
Y ¥ combinados con b, m y e, indican el eje de
flexién al que corresponde un esfuerzo o propiedad
particular, -y

F, = esfuerzo de compresién axial que se permitiria
si 1a barra estuviese sometida exclusivamente a com-
presion, . .

Fy = esfuerzo de compresién producido por fiexién
que se permitiria si hubiese vnicamente flexién alre.
dedor de uno de los ejes x 6 y.

{Para calcular el esfuerzo F, de acuerdo con las es-
pecificaciones AJSC 69 se utilizan las ecuaciones 5.69,
5.70 & 5.71, pero si ese esfuerzo se va a emplear en la
ecuacién 6.127 deben considerarse dos casos diferen-
tes: si Ja columna pertenece a un marco en'el '‘que los
desplazamientos lineales de entrepiso nio’ producen
electos significativos, en el cilculo de Fy se toma C, =
1.0, con lo que se obtiene el esfuerzo permisible en la
pieza sometida a fiexidn pura; puesto que el efecto de
la flexién no uniforme se ha tenido.ya en cuenta en

Ia ecuacién 6.127, al sustituir los esfuerzos méaximos

fus ¥ foy por esfuerzos uniformes equivalentes Cos fos

Y Cmy fsy: €n cambio, si los desplazamientos lineales de - 7

entrepiso son significativos, C, se toma igual a 1.75 +
LO05 (M,/M,) + 0.3 (M /M,)* 28 (art.5.7. 1), por-

que ahora Ibs coeficientes C,, forman parte del factor
. de amplificacién (art. 6.10.3), y no tienen por objeto

convertir los momentos variables en uniformes equiva-
lentes) .

= 12 2E/23 (Kl »/T5)2 En esta EXPI'ESléI‘I Iy es
la longuud real no soportada lateralmente en el plano
en que se estd considerando la flexidn, y 1, es el radio
de giro correspondiente. K es el coeficiente de longi-
tud efectiva en el plano de la Rexién® (F’, se obtiene
dividiendo el esfuerzo critico de pandeo elistico en
cada plano de flexién entre 23/12 = 1.92, que es el

't

® Véanse los capfiulos 4, 10 y 11 para un estudjo detallado de
los coeficientes K, Los valores de #, estin tabulados en ha
tahla 69, . o
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'

: ' TYapla 6.9. Velores de F',

Kiy Fo 1 Kiy K, F',’ Kl F', Kl F, Ky F.
Iy Kglem 2 s Ny!cm= s Nyplem 3 1#S Nni.—m’ fa K homts? s Kok ?

21 23774 | st 4031 81 1598 | 11y 852 141 528 171 359
22 21662 | &2 3878 | 82 1559 | 112 837 142 52 172 355

23 19819 ) 53 3733 | 83 1522 | 113 822 143 513 | 173 351
24 18203 | 54 3596 | B4 1486 | 114  BO8 144 506 | 174 347 T
256 16775 ) 55 3466 | 85 1451 | 115 794 145 499 | 175 343 IR
‘26 15509 | 56 3344 | 8 1417 { 116 780 146 493 | 176 339 SERTI
27 14382 ) 57 3227 | 87 1386 | 117 767 147 486 | 177 335 e

28 13373 | 58 3117 | 88 1354 | 118 754 148 480 | 178 331
29 12467 | 59 3012 | 89 1324 | 119 742 149 473 | 179 . 328
30 | 11648 | B0 2913 a0 1204 120 729 159 467 | 18O 324
31 10910 | &1 2817 1 91 1266 | 121. 717 151 461 181 an o
32 10239 | 62 2727 | 92 1239 | 122 705 152 454 | 182 317 eyl
33 9628 | 63 2642 | 93 1212 | 123 694 153 449 | 183 314 o
34 9069 | 84 2560 { 94 1187 | 124 683 154 443 | 184 310 .
35 8559 | 65 2481 a5 1162 .1 125 672 ‘155 437 |- 185 307 e
36. 8090 | 66 2407 | 96 - 1138 | 126 662 156 432 | 186 304 |
37 76859 | 67 2336 | 97 1114 | 127 651 157 426 | 187 300
38 7261 68 2267 98 1002 | 128 641, 158 420 | 188 297 5
39 6893 | 69 2202 { 99 1060 | 129 631 159 416 | 189 294 i
. 40 6553 | 70 2140 { 100 1048 | 130 622 160 410 | 190 291
; 41 6237 | 1 2080 { 101 1028 | 131 612 161405 | 101 288

A

; 042 5943 | 72 2023 | 102 1008 | 132 603 162 400 | 192 285 3

43 5671 | 73 1968 [ 103 989 | 133 593 163 395 | 193 282 '3

44 sM15 | 74 1915 | 104 965 | 134 585 164 390 | 194 279

45 . 5178 | 75 1864 | 105 951 {135 576 | 185 386 | 195 276 ¥

46 4955 76 1815 | 106 934 | 136 567 166 381 186 274 P

47 '74747 | 77 1768 | 107 915 ‘| 1377 560 167 377 | 197 270 1

- 48 4551 78 1723 | 108 900 138 551 168 372 198 268 )

. 49 " 4367 | 79 1680 | 109 884 | 139 543 169 368 | 199 265 ]

. 80 4194 | B0 1638 [ 190 868 | 140 536 | 170 364 | 200 262 i

& ' S

: , 127 E 5

| Fe=— 2 ¥

| #?.i"-'fis

! S

.+ coeficiente de seguridad miximo que s¢ emplea para C, =un coeficientc cuyo valor se toma como si- }

,‘ compresién axial, de acuerdo con esta especificacién). gue: . : 5‘;
fo = esfuerzo de compresién producido por la fuerza 1. En mlembros ﬂexocompnmldos que forman par-

’ axial, te de marcos cuyos nudos pueden desplazarse_‘ ‘;‘

? fy == esfuerzo de compresién producido por uno de lincalmente, C,, = 0.85% (En el art. 6.103 se ex- v

los momentos en el punto en consideracidn. (Cuando plica como se ha obtenido este valor). '

no hay cargas transversales entre los extremos de la 2. En miembros flexocomprimidos que forman par-

columna fy, y fo, se calculan, en la ecuacién 6.127, te de marcos cuyos nudos no pueden desplazarse

con los momentos M, y M, miximos, aunque se pre- linealmente, y que no tienen cargas transversa- .

senten en extremos diferentes, porque son los que se les entre sus apoyos en el plano de la flexiom,

toman como hase para obtencr los momentos unifor- . C, = 06-04 M, /M;, pero no menor de 04,

mes equivalentes Cur Mo, ¥y Coy Moy, 0 los esfuerzos  * donde M,/M, es 1a relacién del menor al mayor

correspondientes; en cambio, en la ecuacidén 6.128, ) . o

que debe aplicarse en general a los dos extremos de ———— ‘ - o

la columna, por separado, fy. y fay s€ calculan con los *En este capu.ulu s¢ han tratzdo dnicamente mlcﬂ\bros flexo- l’

dos momentos yue hay en cada uno de ellos; si los dos comprimidos aislades, y se ha supuesto por hipétesis que sus -

- ' . . . extremos no pueden desplazarse linealmente: en los capitules .

momentos méxu_nos actuan en el mismo extremo 1o + 10y 11 sc cstudia en detalle ) comportamiento de columnas ¢ |

es necesario revisar el otro). . qu forman parte de’ marcos rigidos. _ e
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de los momentos aplicados en los extremos de la
porcién. del miembro no contraventeada. en
el plano de flexién que se esté considerando.
M /M, es positiva cuando el miembro se flexiona
en curvatura doble, y negativa cuando lo hace
en curvatura simple. *

3. En miembros flexocomprimidos que forman par-
té dé marcos cuyos nudos no pueden desplazarse
lincalmente en el plano de carga, sobre los que
actian cargas tranversales aplicadas entre los apo-
yos, (.. debe determinarse por medio de un ani.
If5is racional. Sin embargo, en lugar de hacer cse
anjlisis pueden utilizarse los valores siguientes:

a) Para miembros cuyos extremos estdn restringi-
dos, C,.=0.85;b) para miembros cuyos extremos
no estdn restringidos, C,, = 1.0”. (En 1a Ref. 6.12
se recomienda que log coeficientes Coa del caso 3
se calculen siguiendo el procedimiento desarro-
‘llade en el articulo 6.5.4).

6.10:2 Disedio plastico

“Los miembros sometidos a la accién combinada de
comprcsiéh axial y flexién en un plano deben dimen-
sionarse' de manera que se satisfagan simultdneamnente
las dos férmulas de intcraccidn siguientes (que son las
ecuaciones 6.94 y 6.78) ;-

P CM

— 4+ b <10 (6.130)
P,, (1—— YM,,
. P,
P M
+ <10 M <M, (6.131)

P, LIB M,

en las que:

M = momento exterior miximo.

P = carga axial m:ixima: .

(M y P deben incluir el factor de carga que se esté
utilizande en el diserio; ¢l AISC recomienda que para
cargus permancntes, muertas y vivas, se tome igual
al7).

P,, = L7 AF,, donde 4 es el rea de la seccidn trans-
versal del miembro y F, el esfuerzo critico de pandeo
ineidstico, ecuacién 4.79.  (En sus especificaciones,
el AISC limita la relacién de esbelies {77, en el plano
de fiexién de colummnas en las que se forma unp ar
ticulucidon plastica bajo carga vitima a valores no ma-
yores que G, (ecuacion 4.75),. pero si la relacion de
esbelter critica es I/r,, y estd por encima de C,, el pan-
deo se inicia en el intervalo eldstico y F, debe caleur
larse con la ecuacién 4.78, y no con la 4.79; puede

* 1a cxprcuén pata akular C. e 12 ecuacidn 6415 el am-
bio de signo se debe a que se ha ambiado tambi¢n el de 1a
relacién q = M /M, :

:
i
{
:
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ser preferible definir P,, como la carga critica de pan-
deo en compresién axial que corresponde a la relacién
de esbeitez maxima, l/7, 6 I/r, y calcularla multipli-

‘cando por A el esfuerzo critico dado por la ecuacién

446 6 la 4.76 segin que el pandeo se inicie en el
intervalo eldstico o fuera de €}, - - :
P. = (23/12) AF', =u* EA{(KI,[r,)*. (F’, se defi
ne en 6.10.1),
C,. = coeficiente definido en 6.10.1.
M., = momento méximo que puede resistir ¢l miem-
bro cuando la fuerza axial es nula. ;
Para columnas soportadas lateralmente:

M,=M,

Para colummnas no soportadas lateraimente:

M, = [107_ML

55500 ] M, < M, _(5..132)

F, es el esfuerzo de fluencia del acero utilizado en
la columna, en kg/cm?".

La ecuacién 6.132 fue deducida empiricamente,
partiendo de resultados experimentales; proporciona
un valor aproximado del momento critico de pandeo

. H
~lateral, en ausencia de fuerza normal, para el caso en

que los momentos en los extremos de la barra son
de magnitudles iguales'y la flexionan en curvatura sim-
ple** (En vez de utilizar esa ecuacién pueden emplear-
se los resultados obtenidos en el Cap. 5).

Las especificaciones AISC de 1969 para disefio plas-
tico no cubren el disefio de columnas en [lexocompre-

sidn biaxial, pero en las Refs. 6.2 y 6.45 se recomienda

que se revise la condicidén de inestabilidad introdu-
ciendo en la ecuacidn 6.128 un tercer término, co-
mrespondiente a flexion airededor del segundo eje cen-
troidal y principal, con lo que se obtiene la ecuacién

-6.125. Las condiciones en los extremos se revisan con

la ecuacién 6.12,

Efemplo 619

" Repetir el ejemplo 6.15, utilizando las especificacio-

nes AISC 69.

**En la Ref. 6.12 se indica que cvando la ﬂexiéf; es menos cri-
tica que la uniforme debe corregirse la ecuacidn 6.132, intro-

+ luciendo en clla ‘el coeficiente Cw; esto no ey correcty cuando

los desplazamientos lineales de los extremon de 12 columna estdn
impedidos, pucste que el efecto de Ta variacidn del moménto se
ha tenido ya en cuenta al incluir C_ en el n'umcrad'nr del se-
gundo término dc la ecuacién 6 130 pero si lo e cuando €508
desplazamicntos son significativos.

s
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a. Diseiio basado en asfuerzos permisibles.

f, = 120000/274.19 = 138 Kg/cm® for = 2 100000/
4044 = 519kgem?; foy =900 000,/1 309 = 643 kg/em’”
Cpe=Cov= 1.0 (La columna ostd flexionada €n

curvatura simple; coit momentos exteriores Jguales en
los extremos, alrededor de los dos ejes).

L/r, =29, L/, =49
De la tabla 4.2, Fo = 1 297 kg/cm?* (Corrcsponde a
(/1) min= LI =49
De la tabla 6.9, e = 12 467 kgg/cm?, Fog=1 367
kg/cm?
" Ecuacién 571, con Cp = IR H

843 700
s
500 = 40.6,/40.6 X 2.54

843 700
Foe=—574 —
- TLd/4,

_ 4986 kg/om? > 1520 7 Foe = 1 520 kg/cm?
&/ —(406/2) /254 =799 < 5457/ 0y =

Y08 o Fy =050, = 1898 kg/cm?

Fcuacidn 6.127:

438 1.0x519 10X 643
Tzﬁ* A TT N S T TR -
(=) 520 (V- ) 1898
: 4 867

12 467
= 9.338+1.030X0.341 + 11110880 = 1.068 > 1.00

Ecuacion 6.128:

438 519 643
A R T
0.6x2530 1520 1 898

- 0.289 + 0341 + 0339 = 0969 < 1.00

La ecuacion 6127 ¢s s critica  que 1a 6.128,
Jo que indica ¢ue el disciio queda regido por inesta-
bilidad y no pov los csfuerzos i los extremos de la
columna. {Cuando las condiciones de carga son comg
las de este problema no € necesario revisar la ecid
cion 6.128, lJlllL'S estando la columna flexionada €D
curvatura simple alrededor de los dos ejes, con Mo
mentos iguales en Jos extremos, los dos factores C./
(l—fa/F',)‘ con mayores Gue 1.0,y la ecuacion 6.127
rige’ pecesaramente ] diseno)- :

Los Tactores de :nnpiifi(r:rt'i(m sun
dos ' los obtenidos €on el criterio britinico ¢n ¢l gjen-
10 6.15. ‘

En ese cjemplo s llegh-a la conclusion de que ia

hastante p;n'cci-

48 °

seccion ensayada es insuficiente, mic;nu;as qué' de acuer.

do con los resultados obtenidos ahora podriz acep--
tarse ; (aungque 1.068 es mayor que 10, la diferencia
estd dentro de los limites admisibles en este tipo de
problemas) - Esto se debe a que el -AISC especifica que
en secciones H compactas flexionadas alrededor del
ejey €l esfucrzo permisible se eleve de 0600, a .75 ¢,
en reconocimiento de la amplia resistencia adicional -
que tienen en el intervalo plistico, caracterizada por
su elevado factor de forma (€l de la seccion del'

cjemplo €3 1.52); en cambio, las férmulas que se ati-

lizaron en el ejemplo 6.15 estin ‘basadas rigurosamen-
te en la terminacion del mmpor'lamiento eldstico,
y no tiencn en cucnta ese factor.

Los dos méiodos concuerdan mucho mejor si en -
la ecuacion 6127 se hacc"Fb, — 1520 kg/cm?, pues
se obtiene asi 1.161 > 1.00, resultado muy cercano al
del ejemplo 6.15. 291572450 =1.190.

b. Disciio pldstico- (Factor‘d'e carga A =17).

Cargas factorizadas (ver ejemmplo 6.15) :
p ="204.0 ton, M, =357 Tm, M, = 15.3 Tm
No se‘pueden utilizar riguro_s::mcnte jas especifi-

caciones AISC,
o que se utilizardn las ecuaciones 6125 ¥ 6.12. -
A Cor = Coy = 1.0

p., =17 AF, = 1.7%x274.19% 1 297 :_604 560 kg =
— g046ton; Py=A 0y = 974.19% 253 = 695.7 ton
P, = (23/19) AF = (23/12) 274.19% 12 484 =

: _ ;
— 6561 000 kg — 6561 ton
Pg, = (28/12) AF,, = (23/12) 974.19x4 373 =

— 2208000 kg = 2298 ton

Mo _—_(1.07 _ ig%%g?_)m, 0TI M=
_oorrx 1145 = 1118Tm M,, = 538 ton
(M;, y My s€ palcularon en t:l ejemplo 6.18).
.M,,“ _1.18 (1—P/Py) My = -
=118 (1 —~ 204.0/698.7) 1143 = 95.88 Tr
Myoy= 110 {1— (1P} F M =

— 119 [1—204.0/693.7) 2] 53,8 = 58.49'Tm > 53.8

TN

que no consideran flexién biaxial, por
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My, =538 Tm

P 0.294
1602 b = 16O e = 1T
@ D2 LL.p 2 L, (0.294) 7
Ecuacic;;n 6.125:
oM0 1D $5.7 1.0 153
‘ X + X
604.6 2040 7 LY T 2010 538

6 561 2998
= 0.337+1.032x0.3 194 1097 x0.284 =
= 0,978 < 10O

Ecua:;i:’m 6.12:

L LTz 1.92
35.7 15.3 _
— =101 — {} 20t .
(95;38 ) + ( 53_3) 8440115 = 0299 << 1.00

La seccidn propuesta es aceptable. (Que el primer
miembro de la ecuacién 6.12 valga 0.299 no indica

que las secciones extremas de la columna estén traba-.

jando a menas del 30 por ciento de su capacidad, ya
que la relacion entre solicitaciones y resistencias de-

finida por esa ecuacion no es lineal, si, por ejemplo,’

se duplican todos los elementos mecinicos y se vuelve
a aplicar- la ecuacién 6.1¢ se obtienc 2217, que es
7.4 veces mayor que 0.299. En ecuacioncs como, la
6.128 la relacion cntre soliciticiones y resuitados si

s lineal, y aunque no la ¢s en fas del tipo de Ia 6.127

1a faita de proporcionalidad es mucho menos pronun-
ciada que en la ecuacion 6.12).
En esta segunda parte del ejemplo se obtienen resul-

‘tados un poco menos conservadores que en la solu-

cién basada en esfuerzos permisibles de¢ la primera
parte, debide principaimente 2 que los momentos
de los denominadores de la ecuacion 6.125 se calcu-
lan suponiendo que las secciones transversales estdn

" totalinente plastificadas, lo que no se hace en la ecua-
_cién 6.127; en cambio, el método pldstico del ejem-

plo 6.18, que permite evaluar fa resistencia mdxima
con mis precision que las ecuaciones aproximadas de
interaceion, inlica que la rosistencia de Ia columna es
mayor que fa obtenida aqui.‘(Si de la ecuacién 6.125
se (lc;\‘pcj:z ¢l montento M, miiximo que resiste la co-

lumna se obtienen 16.37 Tm, micntras que en ¢l cjem. .
- plo 618 se determing que esc momento esth entre

2728 ¢ 3158 T,

Ejemplo 6.20

Encontrar una seccidn IPR de acero estructural A36°
. (Ref. 6.31) que seu adecwada para la columna ue s¢

1
1
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X . 15.0Tm

50Tm
e - . —0-1?
T /ll' 15.0Tm
o
s | -
-50Tm ]
0 - 4.00m
|
: 8.0Tm 8.5Tm
|-
) . I My My
|
1

6.0Tm

=

Figura del ejemplo 6.20

muestra en la figura, suponiendo que sus CXUremos es-

- . : . s - . -l
tén fijos linealmente. Los elementos mecinicos indica-

dos corresponden a cargas de trabajo. Utilicense las es-
pecificaciones AI5C de 1969 y el método plistico del
Art. 6.9.2.

1. Especificaciones AISC 69

a. Diseiio basado en esfuerios permisibles.

Se cnsayard una seccién PR 18X 113% x 170 kg/m,
que tiene las propiedades geométricas siguientes:

4 =216.19cm?, I, = 84653 cm¢, 1, = 10638 cm?
'§, = 3606 cm?, §, = 708 cow®

r, = 19.78.cm, r,= 7.0t cm, L/r, = 400/19.78'= 20,

L/r, = 400/701 = 57 -
C., = 06404 (6.0/15.0) =0.76;

G,y = 0.64-0.4 (—5.0/8.5) =036 <04 . Coy = 04
' f, = 80000/216.19 = 370 kg/cm*;

(Foe) sup,= 1500 000/3 606 = 416 kg/cm*;

(Fo2) ng, = 600000/3%06 = 166 kg/cm®;

1

(o) iy, = 8500007708 = 1201 ke/cmn*
De la.tabla 42, F, = 1245kg/cm? (cormes; e a.
(L/r) mdx — L/T, = 57) ' -

Cul
B
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-

F,, = 12 52E/23 (L/r)* = 12X 3.14: X2 089 000/
> ‘28 % 20¢ = 26 249 kg/cm?

De la tabla 6.9, F',, = 3227 kg/cm® (., no se ha
leido en la tabla porque empicza con L/r = Z1). '

Ecu:.icién 5.71, con C, = 1.0

843700 _ B43700
b= TTdjA, ~ 400x0.62

=3 402 kg/cm? > 1 520
o Fy, = 1520 kg/cm?

b/, = (30.1/2) /252 = 5.97 < 545/\/ 7, = 10.8

. Fy, = 0.75¢, = 1 898 kg/cm®

"Revision por inestabilidad (ecuacién 6.127):

370 0.76 416 0.40 1201
+ + X =
1245 370 1520. 1 370 1898
26 249 3227

0,297 + 0.771 % 0.27440.452% 0.683 = 0.794 < 1.00

Revisitn de los csfuerzos en los extremos (ecuacién
6.128) : .

Extremo superior.

. 370 + 416 L 706
0.6x2530 - 1520 1 898

= 0.889 < 1.00

Extremo inferior.

9
s70 166 1200 _ 986 =100
66x2530 | 1520 1898

El pertil ensayado es adecuado; el disefio queda re-

gido por los esfucrzos en el extremo inferior.
b, Diseiio pl%srico. (Factor de carga » = 1.7)
Z, = 40628 cm% Z, =1 162 cin?
C;argas factorizadas:
P = 136.0ton, (M,)ap=265Tm,
(M) vo = 102 Tm, (M) oup. = 8.5Tm,
(M) jny = 1445 "f'm

Se utilizardn las ecuaciones 6.125 y 612, como en
¢l ejempla 6.19.

50

Cos = 0.76, Cpy = 0.4
P = 17AF, = 1.7%216.19X 1245 = 457.6 ton;
P, = Ao, = 216.19 X 2.53 = 547.0 ton
M,, = 4062.3x2 530 ':I 10278 000 kg cm = 1028 Tm;
M, = 1 1622 530 = 2910000 kg cm = 294 Tm
P, = (23/12) AF', = 10877 ton;
Ps, = (23/12) AF’,, = 1337 ton
M, = (1.07 — @ 'M,,, . 0.962% 1028 =
26500

=089 Tm

Revision. pdr inestabilidad (ecuacion 6.125):

1360 - _ 076 25.5 040 1445
4576 = | 1360 989 _136.0 29.4
10877 1387

= 0.29740.770 X 0.258 4-0.445 X 0.491 = 0714 < 1,00

Igual que en el cjemplo 6.19, los términos corres-
pondientes a flexion disminuyen tespecto a los calcu-
lados elisticamente; la disminucion es mucho mis
importante en la flexidn alrededor de y que alrededor

de x, porque el factor de forma fy s apreciable'meme' :

mayor que -f..
. -
Revision de los extremos (ecuacién 6.12)

P 1360
= = = 0.249;
P="5" 5470 9
o = 160 — 60— 02
, 2Lp 2L, (0.249) -

M, = 118 (1—P/P,) M, = 118 (1—0249) 1028 =

=3.1Tm

p—

1

M,y = 119 [1—(P/P,"] M,,=119 (10249 29.4
= 328Tm > M,,".", Moy = M,, =284 Tm -
Fxtremo sﬁpcrior.-
™ e

25.5) ( 8.5 )_
(9” + gy ) =029 <100

3.




Extremo inferior.
1.84 1.0

10.2 1445
il 145 0.326 < 1.00
'(9|.|)+(29.4) <10

La -seccién ensayada estd sobrada.

ciones 6.125 y 6.12 no se sabe si

Inspecciona ndo los resultados obtenidos con las ecua. -’
es critica la in-

estabilidad o las condiciones en alguno de los extre-
por inesta.

mos. porque para que la colurnna falle

hilidad los elementos mecinicos deben incrementarse

en poco menos de 30 por ciento, pero el incremento
ex-

requerido para que sc agote la resistencia en el
tremo critico no estd determinado,

2. " Método pléstico det Art. 6.9.2
M;imengos,cquiva!enles {ecuaciones 6.128) ©
(M.) cq = Cony Mo, = DT6X25.5 = 194 Tm:
(M) eq. = Gy Moy = 04x 1445 =58 Tm
(L/TY nax = 57 - p,=Aaq,[}— (L/T) /2 C,.'-']- =

= 216.19%2.53 [1— (57) /2 (126) 7] = 491.0Tm

Feuacidn 4.76

Ecuaéién 6.121.

M, = 989 (1—136.0/491.0) (1—136.0/ 10877 =

= 706 Tm

"Ecuacidn 6.122.

M,, =294 (1—136.0/491.0) (1—136.0/1357) =
= 19.1 Tm -

Ecuaci('m 6.123. §=140+p= 1.649

1.04% 1849

19.4

‘ ' 5.8
Ecuacidén 6.120, (—-——- )-l- (————' )= 0.259 < 1.00

70.6 19.1

El momento (M) ... que resiste 1a coluinna, en com-
werza axial y los momentos alrede-

 binacidn con la
dor de x (ue obran sobre ella, es

1.44% 1.040

.“‘ ‘ .(_1_2'.1)4. (.,ff_'.):'_ I,.OO; :
A C TN ARYEL

. M, =820 (1._.____) ( ‘
7 18 :
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M 1.640 !
(-.—L) -~ 0.881, My
19.1 19.1

— 0.926,

M, = (M), = 17.7Tm

En la tabla 6.8, para L/r, =20, P/Py = 0.249, M./

M,. = 10.4/102.8 = 0.189, se obtiene M,/ M,, = 0514
o (M;) eq = 0814%29.4 = 239 Tm

Tanto la ecuacién aproximada 6120 como 12 ta

bla 6.8 indican que la seccion estA muy sobrada; los
resultados obtenidos con la ecuacion son conservado-
res. La aplicacién de la ecuacién 6.12 muestra que
los extremos no son criticos.

Revisidn de una seccién IPR 18X 11, X 143.0 kg/m.

Ge ytiliza Ginicamente la ecuacién 6.120,

4 = 182.06 cmy, 1, = 69706 cme, 1, = 8607 cm!, .
7= 39757 e, Z, = 956 e, 7, = 19.55 em,
r,= 688 cm, Lfr, =20, L/t = 58
P, = 182.06x2.58 = 460.6 ton;.
P,, = 18206X2.53{1 — (58)%/ 21260 24118 ton:
P/P, = 136.0/4606 = 0295
M,. = 3375.72 530 = 8 541 000 kg cm.= 85.4 Tro;

M,, = 958,62 530 = 2425000 kg cm = 24.3 Tm;

Py = EL/L? = 3.147X2 039 000X 69 706/ 400° =

= 8 767 000 kg =8 767 ton;

¢

Py == Ef,/L* = 1083 twn

. : ' 8 .
M, = [:_07 _ _5_—-‘/-—2—539~] 85.4 = 820 Tm;

26 500
B = 1.404+0.295 =1695

136.0 136.0

8 767

136.0
4118

) (0

108%

M.,.—_24.3(1
. ( 194V (58 Y 5 S 100
BN AR NTEY A <100

1%6.0 ) — 142Tm.

=
ww

-——--) =541 Tm; -
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Ejl momento (M) eq. miximo vale: .
| 1.695
(%%)4— ('TA:_%) - 1.00;
1,895 |

M, M,
S Y — 0B, 5 T 0892, M,= (M =
(14,2) R A ' ( ")eq, ‘

. =127 Tm > 58

1.G635

La revision de las secciones exireinas con fa ccua-
cién 6.12 indica que no son criticas; el perfil ensa:
yado sigue estando sobrado.

Las ecuaciones ©.121 Y 6.122 proporcionan. va’
jores de M., ¥ M,, bastante conservadores; en esc
ejemplo, para p/p, = 0295 = 03, L/, =0y M. = 0,
en la tabla 6.8 sc lee M /M, = 0811 oM, =M=
19.7 Tm, contra 142 Tm que 3¢ obtuvieron con la
- ecuacién 6.122. -

Una seccion IFR 18 X 834 x 126.7 kg/m esti ligera-
mente escasa SEgUN la ecuacion 6.120, con la quet
<e obtiene 1.102, mayor que 1.00, pero algo sobrada
de acuerdo con la tabla 6.8 (resiste un momento uni-
forme cquiv;alcme alrededor de y de 11.0 Tm, mayor
que 5.8)

La economia que s¢ abtienc al disefiar 12 columna
con el método del articulo 6.9.2 es muy importante en
comparacion con el diseiio basado en esfucrzos per
imisibles segin AISC 69, puts de un perlil que pest
170 kg/mi sc pasa’a une de 126.7 kg/m, lo (ue repre:
senta una disminucion de 25 por ciento, Laus diferen-
cias son menores, pero todavia considerables, si la
comparacion se hace con un diseiio plistico hecho de
seuerdo con AISC 69

6.10.3 Determinacion del coeficiente €y, recon{eﬁdudo
por el AlSC

pue den desplazarse jinealmente

para columnas cuyos extremos
{marcos ‘'no

comraventeados").

De acucrdo con la ecuacion 6.35, el factor de amplifi-
cacidn @ cstd dado por

2 El v
,donde = __"fﬂ__,_;_g —
M L”

R ZiAL:
®=1P/P,

1 (6.36)

Fstas couicinnes son aproximadamente viillidas para
picras flexocomprimitas aisladas, libremente apoyadas,
en las que los MOMC NOS prim_:nrins son ndximos en o
cerca del centro del claro.

Considérese una columna de un marco no contra-
ventcado, cn 1a que obran fucrzas Py H (H es E

parte de ia fucrza horizorital total ¢n ¢l éntrepiso gue

-

Figura 6.71. Represenlacion aproximada de una

columna de un
marco no contravenicedo

le corresponde a la columna), aislada -del testo del “.-__'

marco, suponiendo que la restriccidén angular en su
extremo inferior es nula y que el superior no gira, lo
que sucederfa si la rigidez de las vigas fuese infinita,
Fig. 6.71. {La primera suposicién es conservadora y la
scgunda del lado de la inseguridad).

La columna aislada puede considerarse como la mitad
dc una barra flexocomprimida en :
producida por una fuerza transversal H.aplicada en el
centro del claro.

Asi, ‘
_HeLyp HD HL.
BE CGE T
y
‘l’—‘“*_”‘zﬂ HLY 2 ) = (/12
~ (L) 6El HL = (n/12) — 1= — 018

‘Sustituycndo_ este valor en la ecuacion 6.35, se con-
vierte €n ' )
1018 /Py
PETICP/Ps
para conservar la forma -general de la ecu!a.'cién- de

intcraccién al apiicarla a piczas flexionadas por_fuer-

~ zas normales a su eje, cn Ve7 de pares en los extremaos,

<& hizo Cm = 1 + G P/Ps (ecuacion 6.46) y en este €aso,
¢, =1+0.18 r/P., C, vo tienc ahora la luncién
de convertir los momentos variables en
uniformes equivalentes, sino forma parte del factor
de amplificacion, de manera que al multiplicar los
momentos por ¢ = (1 — QI8 P/PY/ (1 — P(Pr) € ob-
uenen los nmplifi(:ados por intevaccion fuerrza normal-
desplazamicnto, pero siguen siendo variables a lo largo
del eje. S

Iﬂ()tTlEI’lT.OS

IS

I

(3
ra

s
T

.

la que la flexion es'” .




En la Ref 6.12 se recomienda que en marcos no
contraventeados se tome €, =1 —O18f./F,. caleu-
lando F’.. con Ia longitud efectiva, que ¢s siempre ma-
yor .que la real, pero mids adelante se indica que
“bajo la combinacién de los esfuerzos de compresién

. y de flexion mais afectada por el factor de amplifica-

cién, 0.18 f,/F, puede sustituirse por 0.15”; por este
motivo, en las especiticaciones se indica que en-mar-
cos no contraventeados se tome un v:llor_ constante de
Cn, 0.85,

No estd muy claro por qué (115 es el valor mis des-
{:lvo.rdble de 0.18 f./F', y algunos autdres indican gue
Cn ='0.85 parece llevar a resultados inscguros (Ref.
6.48).°¢

En la obtencién de 0.85 como valor de €, hay va-
rias hipdtesis poco claras, que no se sabe si son con-
servadoras o no, por lo que en estructuras can nudos
que' pueden desplazarse linealmente convicne hacer
un andlisis de scgundo orden,

"En las formulas recomendadas por el AISC para el

‘calculo de esfuerzos permisibles en flexion de miem-

bros que pueden pandearse lateralinente (ecuaciones
5.69, 5700 y 5.71) aparece un coeficiente C, que tiene
por objeto considerar ¢l efecto de 1a ley de variacidn
del' momento flexionante sobre la resistencia ‘al pan-
deo, dado por

Gy = L7541.05 (M /M)y 403 (M My 23

Sin emmbargo, cuando los esfuerzos permisibles en fle-
xidn, Fy, y Fy,, se utilizan en la formula de interac-
cidn 6.127 para disefio de elementos Hexocomprimidos,
“Cy debe calcularse con la expresion dada arriba en
columnas” de marcos cuyos nudos se desplazan lineal-
mente, y debe tomarse igual a la unidad en marcos

" con nudos fijos lineaimente™ (Ref. 6,11, Suplemento

No. 3, junio 1974). _

Esto es debido a que cn marcos contraventeados C
sirvé para convertir los momentos variables reales en
uniformcs equivalentes, y en una pies flexocompri-.
mida con momento uniforme ¢l factor de anmplifica-
cidn es 1/ (1 —f./F.) y ¢l esfucrro permisitde en -fle-
xidn se obtiene con €y = 1.0, que corresponde a fle-
Xidn uniforme; en cunhio, en marcos no contriven-

teados €./ (1 — [./F",) ¢s el factor de amplificacion .
con el que se calculan, aproximadamente, los efvctos

Pa de segundo ovden; al multiplicar los momentos
primarios por esa cantidad se obticnen los “reales”
amplificados, pero con una ley de variacidn no unifor-
me, por lo que para determinar loy esfuerzos permi-
sibles en flexidn debe incluirse C,, con valer diferente
de 1.0, en las ecuaciones correspon(lien['cs.

*Fn la Ref 649 s recomienda’ que las columnas de concréto
reforrade que forman parte de marcos "o oconravenieado” se
disenien haviemdo €, =Lro ;

. " |
|
i
!
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En la Ref 6.12 se indica que la ecuacion 6.132 es
emp[ric:i, basada en observaciones de laboratorio, que
proporciona un valor aproximado del momento cri:
tico de pandeo lateral de piezas sometidas exclusiva.
mente a flexidn, sin fuerza normal, para M,/M.m
+ 1.0 (flexion pura), 'y que para otras relacionies.
M,/M, pueden mejorarse sus resultados introduciento
en ella el valor apropiado de G,
Cuando los extremos de la barra estin fijos lineal.
mente, el coeficiente C,, de la ecuacién 6.130 tiene ya
en cuerta la ley de variacion del momento, y no debe

- introducirse otra vez en la ecuacidn 6.132; en’ cambio,

si debe aparecer en esta expresion cuando se aplica a
columnas que forman parte de marcos con nudos que
pueden desplazarse linealmente. En este caso C,, mul-
tiplica el numerador del segundo término del parén-
tesis de la ecuacién 6.132 o, lo que es quizd mis 16-
gico, se incluye €, en el denominador de ese término,
con lo que la ecuacién 6.132 toma cualquiera’de las
furmas siguientes: '

i

- Callfr,)NVF, ] |
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6.10.4 Otras especificaciones

En las Normas Técnicas Complementarias para Disefio
y Construccion de Estructuras Metilicas del Regla-

mento de las Construcciones para el Distrito Federal .

de 1976 (Ref. 6.50), se recomiendandos ‘procedi-
mientos .lltcrnatlvos para el disefio de mlembrm flexo-
comprimides, :

De acuerdo con el primero, la revision de la sec-
cidn propuesta se efectiia con las ecuaciones

' M "My
Pu | Muox, MUor.,, (6139

Pya M px Mpy
P Cmr M CoM .
- vox Rl ST
R.  (V—Py/ByMy, (1-8,/Py) My,
{6.134)

Py Myox yMypysonla fuerza axial y los momentos
flexmn.mlcs de disefio que actian sobre la columna,
obtenidos mediante un andlisis convencional de pri-

mer orden e incluyendo en eflos el factor de carga

cspec;f:caclo y R, Mgxy Mquon los elementos me-

cinicos resistentes de disefio de la barra, c1l¢ulados .
suponiendo que cada uno obra por ‘separado, e inclu- _

yendo factares de reduccién de las resistencias con

. . '
. s . : -

«;«
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Marcos rigidos I:
Conceptos

9.1 Introducciéon

Los marcos rigidos constituyen el esueleto resistente

de un gran namero de comstrucciones modernas de’

muy diversos tipos. Su nombre proviene de que tos
elementos - principales que los componen, vigas y co-
Temnas, estin ligados enue si por medio de conexio-
nes rigidas, capaces de transmitic tos momentos, [ucr-
7as normales y cortantes, sin gue hayi cle.\‘pl:wamientm
lineales o angulares relativos entre los extremos de las
barras que concurren en cady nudo, o que hace que
la estructura resultante pueda vesistiv por si soba, sin
la ayuda de elementos adicionales dg otros tipos, car-
gas verticales y horizontales,

En estrieccturasy industriales se utilizan con frecuen
cia marcos rigidos de un solo piso y cabesl horizontai
o inclinade (Fig. %1, u, by ). ligados entre si por
elemenios que soportan la cubierta y proparcionan cl
soporte lateral necesario para que su resistencia 1o
dismitmiya por abajo de Himites aceptables, a causi e
problemias de inestabilidid fuera de s plana. La s
posicion de gue los marcos son estructuris planas car
gadas en su plano, en el que se comervan al defor-

ps

Figura 9.1. Ejemplos de marcos ri'gidés de un pr'sr; {edificios industriales) y de varios pisog |

generales

warse, se acercn mucho a la realidad en este caso, y
decir su comportamiénto con eficacia.

En editicios de varios pisos s emplean los marcos ri-
gittos dispuestos en dos direcciones frecuentemente ot
togonales, de manera gue constituyen una estructura
wridimensional, Sin embargo, la prictica seguida para

su anilisis y diseiio ha consistido tradicionalmente en

separarlos en dos familias y en analizar cada marco
como una estructura plana, soportada lateralmente
por los marcos normales a é€l, despreciando los me-
mentos torsionantes ern las vigas pero teniendo en
suenta que las columnas estan sometidas a tlexion bi-
axial, puesto que cada una forma parte al mismo tiempo

de los dos marcos que se cruzan en ella. (Fig. 9.1d).

Aunque el empleo creciente de las computadoras
electrénicas hace suponer que en un futuro cercano

seri ccondmico y conveniente analizar las estructurat
T que se acaban de mencionar como lo que realmente

1449

son. de tres dimensiones, en la actualidad se siguen
analizando, en la mayor parte de los casos, como es-
tructuras planas, y se disefian teniendo en cuenta la

(d)

'7;7‘ .
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Fgura 9.2, Marcos controventeados

Mlexion Linxial en las columnas v Ia cominuidad que

el |nnpm'c'inn:n'x‘(' en bis dos divecciones, L descom-
posician delos marcos ridimensionales reales en dos
Cunilines dJde morcos |)I mos o |m~lhl:' por la p('qm‘u.‘

vigides torsional de las vigas,

En edificios altos, en tos que las solicitaciones pro-
duciths por vicnto o sismo se voelven predominantes
en ¢! disefio. ol mareo rigida convencional deja de-ser
win solucion adecumda, pues pava”darle la rvesisienaia
v vigides necesavias s requieren vigas v oeolummas de
(Iimcilsimi(-s'y costo excesivoy, En evos casos conviene
wriliz elementos estrugturales adicionales, muvos de
rigides o contraventeos, que vesistan las fuerzas hori-
sontiles mis eficiente v ccondmicmente,

F1ouso e los elementos menciomdos hace que el
maten vigido deje de ser indispensable pues La eseruee
tara de soporte de un edificio puede construirse con
vigas v colummnas nticuladas entre si, proporeionan-

cdo L ovigides v oresistencia laterales necesirias para

evitip proablemias de inestabhilidad y pinca soportay lo
clectis producidos por fucrsas horizontales por me
dio, o cjemplo, Jde proaduras vertieales formaadas
por colimmas, vigas yocontraventeos en dingona)
locadas entre ellas, Fig 9200 (En estrocnuras reales
ne s posible utilizay wicalaciones en los nudeos, pero
s -|:u'('||(~n concerar lag vigas con s columnas, que
pasin w naves de Tos nudos, por anedio deapoyos
flexibles) . Sin embargo, suele ser convenienie weilivar
marcos vigidos ain cuando se emplean clementos res
sistentes adicionales, de manzra que las eargis ver-
ticales prrnuimentes sean soportadas fundimentlmen:
te par cllos, de ana animera cficiente y econdmica, v
avuden a las muros de vigider o (ru'i'i:t\- captraveniea:
das o resistiv las solicitciones horizontales eventua--
les (Fig. 9.20).

5
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v un mismo edificio se puede emplem aa combi-
nacidn de marcos -rigidos, contraventeos. muros de
rigides vovigan artienladay en Tk colimmnasy, Gunhiane
do incloso B Torma de vrabajo en Tas dos dizeceiones

prinvipales s gqoe, de actendo con osus emraorerivions

arquitectonican ¥ lincionsdes, wna Combinacion Qe
des o mds de loa sistemas estruaurides menciomudos
pucde propenciomn L solucion mis cliciente v oo
némica, , .

Puesto gque 1o mayor parte de los codigos de cons.
nuecion pcrmilcn que los clementos estructurales s

metidos a da accidn combinada de cargas permanenies

y accidentales (viento o sismo) se diseiien tomando
como base esfuerzos merementados con respecto w0 dos
utitizados para curgas permanentes exclusivaimente (o
disminuyendo en la anisma proporeion el lactor de
carga requeride en el diseno) | se obliene a solucion
nuis cconomica posible empleando sistenias estruciura
les disenados para cargas verticales dnicamence, en o

que los esfuerzos producidos por las fuerzas horizon- -

ey qnc-.lén dentro del incremento mencionado. Los
matrcas contraventendos son una buena solucion para
cdificios de altura imermedia; al disedarlos' se busea
gue el marco propiamente dicho resista las cargas ver-
ricales permanentes y el contraventeo las hiovizonta-
les aecidentales, y aungue esto ne se consigue nunca

twtalmente porgue al delormuse el conjunte Marco-
Ccontravenico  bajo cargas harizontales el mareo re-

vihe parte de loy efecios producidos “por ellas,“en’ di-

seins bien hechos puede lograrse que “los “esfuerzos
producidos por las fuerzs horizontales se mantengan-

dentro de los incrementos permitidos o, en todo ca::
so, se salgan poco de cllos, S

Lo edificios muy altos los mavcos rigidos coitraven:
teaddos dejan de ser econdmicos
otros sistemas estructurales, gue se salen dél campo
de este lihro; una discusion de algunos de er;i).s'.-;is:

y debe recurrivse 2

temas, utilizados en edificios de muchos pisos cons-
truidos en los Ultimos afos, puede verse, por cjem-
Pl en Ia Rel. O.1, o :

9.2 Elementos que componen un marco
rigido

3 N . ) - .
,Un mweo rigido estit Torudo siempre por vigas, co-
lumnas ¥ concxiones entre cllas; ademds,. puede haber

también elementos de contraventeo.

Las vigas son, loy elementos, generalmente horizon- .
tales o con prguei inclinacion, gue soportan divec’

nente Jas crgas verticales permanentes, muertas y
vivys, que obran sobre la estructura; adf_m.ls. hacen:
que las columuas de marcos carentes de contraventeo
Jnluim .ulr)pl'n I cnnflqumrmn necesaria parir, re-’
w-.[n Tuerzas hmuonmlt_s y contribuven a la nguler

de conjumte de ]a estructura; en Mmarcos conuaven--

" . .7 PR &
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% reados formag parte del sistema que soporta las fuer-

o
'

a5 harizontales. Fstdn somdétidus a la accion de fuerzas

{ ransversales y de momentos aplicados ¢n sus extre
_mos, que aparecen por continuidad con ¢l resto de
-i_la estructiira, que ocasionan en ollas momentos (e
- xionantes y - fuerzis cortantes huportantes: fas fuersas.
‘normales suelen ser despreciables, excepto en las vi-
, gas de las crujias contraventeadas de marcos altos.

i

Se tratair bhisicamente como miembros en [flexion,
=" aunque deben tenerse en cuenta los cfectos de las

2.; fuerzas cortantes y normules cuando son significati-
W -

# vos. El comportimiento y disefio de vigas se estudian
| %1en los capltulos 2, 5 y 8 de este libro.

f"‘? Las coluimnas de los marcos rigidos. cuyos cles son
i f‘%verticales en gencral, deben ser capaces de soportar
%; las cargas que les transmiten las vigas adyacentes y
?‘!m tramos de columnas que s¢”encucntran sobre ellas,
"'égr’;,llcvéndolns evcnumlmt_:lne a la cimentacion, asi como

LI

"3?-?105 momentos producidos por cargas verticales que
Sy sl } . ’
Lreciben de las vigas. Ademsis, deben ayudar a soportar

;i’%}‘las fuerzas horizontales en marcos contraventeados,
i,y resistirlas en su totalidad en los que no tienen con-
W% traventeo; también contribuyen a darle al marco la
f}‘;‘._éfrigidez necesaria para evitar problemas de pandeo de
_‘gg’conjuntq. Trabajan fundamentalmente  en -flexocom-

5-": presion (la -compresion axial es una condicién poco
é"ﬁfifrecueme). y los efectos que las fucrzas cortantes oca.

“sionan en ellas suelen ser despreciables. En general
festin sometidas a flexocompresion biaxial, pues for-
. Tan pa'rte al mismo tiempo de dos marcos, frecuente-

Carnss

A’

>
-

N

.mente ortogonales. Las columnas se estudian en los
capitulos 4 y 6.
‘ El objeto de las conexiones es transmitir los ele-
i mentos mecdnicos, omentos flexionuntes y fuerzas
y: cortantes y normales, de las vigas a las columnas y
viceversa, asi como las fucrzas que aparecen en las
“diagonales de contraventeo al marco propiamente di-
‘chio, para que todos los elementos de la estructura tra-
7. bajen ¢n conjunto. En este capitulo s¢ considera \nica-
' mente ¢l caso cn que los marcos estin provistos de

‘mitir de unas a otras los elementos mecdnicos integros
existentes en ellas sin que haya desplazamientos lineales
, © angulares- relativos entre los extremos de las barras que
| concurren en cada nudo.

RS

Fl discio de conexiones no se cubre agui, pero s
‘un tema tratado muy ampliamente en la literaturi
\ técnica. (Véanse, entre otras, las Refs. 9.2 a 9.8).

Se designa con el nombre . genérico de contraven-
ten a todos los elementos sitnados en pl:ums-vcrli-
cales que no forman parte del marco propinmente di-
cho pero que contribuyen’a resistir fas fuerzas hori-

e

.
“t,

“mentos secundarios creados por el desplazamicnto Ji-

»juntas rigidas entrc vigas y columnas, capaces de trans-.

tontales que obran sobre ¢l a contrarrestur los mo-.

S AT T . v L AL
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neal relativo de los extremos de las columnas (efecto
Pa), a evitar el pandeo de conjunto del marco y a
mejorar su rigidez lateral. En los marcos de varios
pisos sc utilizan bisicamente contraventeos de dos ti-
post muros de rigides, de tabique o de eoncreta re.
forzdo, y coutravenieos propitunente dichos, vows
puestos en la mayorii de los casos por elementos de
acero estructural colocados en diagonal, en K, etc,

9.3 Comportamiento de marcos rigidos

En la discusién que sigue se considera tan sdlo comporta-
miento en ¢ plano, pues los marcos rigidos en estudio
forrnan parte de estructuras tridimensionales en las que
hay otros marcos que impiden que se salgan del plano
que ocupan originalimente, en el que suelen estar alojadas
todas las cargas.

9.3.1 Formas de folla

La falla de un marcn rigido puede ser parcial o de
conjunto, '

Se presenta una falla del pri
agota la resistencia de alguno o algunos de los ele-
meutos que forman €] marco, viga, columna o co-
nexién. La falla de una viga puede ser por inestabi-
lidad (pandeo lateral por flexotorsion o pandeo o-
cal) o por formacion de un mecanismo con articula-
ciones_plisticas,® y una columna puede fallar tam-
bién por inestabilidad o porque se agote su- resisten-
cia al formarse una o mds articulaciones plisticas:
una conexion falla cuando aparece una discontinui-
dad lineal o angular, producida por fracturas o de-
formaciones locales excesivas, que hace que el compor-
tamiento de los elementos que llegan a ella sea di-
ferente del supuesto en el andlisis. '

Aunque una falla parcial, sobre todo de una ‘co-
lumnna, puede tener -consecuenciis  graves, no suele
acasionur el colapso total de Ia estructura, pues cl
alto grado de hipercstaticidid de los marcos rigidos,
sobre todo los de tres dimensiones, hace que haya difs.
rentes trayectorias posibles de transmision de las cargas,
y cuando un micmbro no trabaja se produce una redis-
tribucion que lleva las cargas que le correspondian a los
elementos cercanos. ‘

El diseiio de marcos rigidos siguiendo métodos -con-
vencionales sc basa principalmente ¢n evitar fallas
parciales, ya que despuds de hacer el analisis y deter-
minar los elementos mecdnicos en cada uno de.los
miembros, éstos se dimensionen para evitar las formas
“de falla mencionadas arriba, prest:mdo.pom atencion
al trabajo de conjunto de la estructura. ‘ T

[}

mer tipo cuando se

* Aungue menos frecuentes, son twmnbicn  posibles las falk
por cortante, y las deformaciones excesivas constituyen en much
ocasiones el limite de utilidad estructural
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Figura 9.3, Curvas corga-desplazamiento de marcos que fallan por pandco y por inestabilidad

Ademiis de las parciales, putiden presentarse [allns
de conjunto, por pandeo o por inestabilidad,

Los marcos simétricos en geometria y carga en los
_que ésta no. produce flexién primaria pueden failar
por pandea, caractevizado por una bifurcacién del
equilibrio que se presenta cuando las solicitaciones
alcanzani el valor eritico: cuando no hay clementos
exteriores que: o impidan el cabezal se desplaza late-
ralmente, pero si se evita este movimiento cambia la
forma de pandeo y la carga critica aumenta conside-
rablemente; éste es uno de los papeles principales del
rﬁontravenlcu'(Fig..9.3n). Si, en cambio, las cargas
“acasionan flexion desde un principio, el colapso pue
de ser por inestabilidad, que s¢ presenta eventualmen.
te al ir aumentando la ¥nagnitud de las solicitaciones,
Fig. 9.3b. (Estas dos formas de falla- corresponden res.
pectivamente a las de columnas comprinidas axial-
mente,  Yue se mantiencn rectas mientras 1o carga es
menor que la critica y fallan por pandeo al alcanzar
ese valor, y de barras flexocomprimidas, en las que
los desplazamientos empicran cuando se inicia el pro-
ceso y crecen hasta quesse aleanza la condicion de in-
estabiliclac) | .

Las curvas de in Fig. 9.8 vepresentan fas formas de
falla mencionadas, las cuatro corresponden a un mis-
mo marco, pero 1 y Il (Fig. 9.3a) describen fallas por

pandeo, caracterizadas por un punto de bifurcacién del
cquilibrio, ‘mientras que en 111 y IV (Fig. 9.3b) el LO]HPSO

es por incstabilidad, sin que haya pafdeo.

Sy TV son ligeramente curvis desde ¢t principio,
a causa de ta interaceidn momento-fuerza axial debi-
da a gambios de peometria «n ¢l marco; s pendiente
se rednce mas rapidamene cuando se inicia la plas-

tficacian del material) y se anuda enando Ja carga al- °

canza ¢l valor maximuy Ta rama descendente covves

ponde a estados de equilibrio inestable,

Sc¢ ha demostrado (Refs, 5.9 y 9.10) gue la susti-

tucion de cargas verticales en lus vigas por un siste.
ma estiticamenic equivilente de  fuerzas puntuales

aplicadas en los nudos adyacentes no modifica de ma-

nera sustancial la carga critica de pandeo eldstico de los
marcos, al menos cuando éstos fallan desplazdndose lateral-

mente; por consiguiente, la carga maxima del caso 111 estd

muy cerca de la critica del IL

En marcos muy esbeltos pueden producine fallas
_por inestabilidad elistica, con los esfuerzos en todos
los puntos por debajo del limite de proporcionalidad;
esto no suele suceder, sin embargo, en estructuras rea-
les.. las que tienen caracteristicas geométricas y me-
cinicas que hacen que parte del material que las cons-
tituye se plastifigue antes de que las cargas aleineen
las intensidades miximas, o

9.3.2 Disefo

P

E!l diseito de un marco rigido consiste en la. determi-.

nacidn de los perfiles necesarios en vigas y columnas,

en el proporcionamiento de las conexiones entre ellas,

y en la revisién posterior del conjunto parvi asegurarse

de gue tiene un coeficiente de seguridad adecuadorcon- |-

tra ¢l colapso por pandeo o inestabilidad y de que su
compartamiento bajo cargas de trabajo es satisfactorio.
Si ¢l marco dene rigidey, lateral elevada, propia o pro-

porcionada por contraventeos o muros de cortante,

el diseio oblenidea al considerar loy mu,mbtm aisla-

dos suele’ ser correcto, pues la tinica filla de.con-
junto pasible es por pandeo sin desplazamientos late-~

“rales (sooestd considerando {ue €s5105 son tan peque-
nos que la interaccion carga vertical-desplaziunienio
no afectd significativamente la resistencia de la estroe-
tura); en cambio,«si s poco rigido puede falla por

pmdeu bajo cuogas prednnnmmemcmc verticales, 0. 0"

st

[T
o
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;;f:pnr inestabilidad bajo cavgns verticales v horizonta-
5 les,

%’F La revision de los perfiles preliminares obienidos
j-"“par:l un marco que Falla por inestabilidaed cuando e
Cwan sobre ¢
?ﬂ;ldﬁs l)llCd‘J h:l('l_‘l‘ﬁ(‘ trasmlo suocurva
% jamiento.

LN

%9.3.3 Curvas targa-desplazamiento

W
'

"El (“ompmrnnm‘nm de conjunto de los marcos rigi-
.a “dos que fallan por inestabilidad hajo la accidn com-
cargas verticales y horizontales queda re-

cargas verticales v borizontales combie
cargasdespla-

«,l;hm.ul.t de ¢
f‘prcwm:uin. lo mismo que ¢l de Jos miembros estruc-
shturales aislados, por sus curvas carga-desplazmmicnto,
?es deciv, por la relacion entre Ia intensidad aeciente

f+.de las snhmucmnf.a exteriores y algin llL\l)l'th”lCl'l

Fé; o resultante significativo,

.;?‘a' Las caractevisticas de la curva dependen de la geo-

%metn‘h y propicdades mecinicas del marco y de las
¥ cargas, incluyendo la manera en que se aplican.

#,
“g" Para que la relacion carm-despl.uamu_nln sed tni-
#ca y a cada problema le correspouda un solo resul-
.du

tado final se requiere que las Fuerzs exteriores se
‘ pliquen lentamente, de manera que su efecto pucda
Tﬁ tonsiderarse estitico, y gue sus intensidades guarden
una relacidon constante durante todo el proceso; es de-
a,cn-. la estriictura debe estar sujeta a un gistenia de car-
-r-FEas que crece monotdnicamente y en forma continua
hasm gque se alcanza la resistencia méixima, Debe su-
poncrsc ademds, que inicialmente es eldstica y estd i
E wbrc de esfuerzos, y que no hay inversidon en el signo
*§s«de éstos, en ningun caso, en el intervalo plistico.,
2: Estas condiciones no se cumplen en las estructuras
};‘ reales, pero permiten simplificaciones notables en los
23 métodos de andlisis y llevan a la obtencién de cargas
’J*‘ de colapso que son, aparentemente, conservadoras (Ref.

contiene toda la informacidn  neeesaria

"<1'esulencn m'ixnnl permlte detunun.u el despl.u.t
‘Micnto correspondiente a cualquier intensidad de las

solicitaciones y da uny medida de su capacidad de

" Zamiento se puede determinar ¢l factor de seguridad
. de un marco con respecto al colapso y 1n magnitud e
" L4 3 )

*En esiinctoeas reales hiy  rasiones en s qm Ny W comasd-
- tlera que todas Jas cangas crecen proporcionahinente; en ¢l amd
f llsn sanivo de edificios, por Ciemplo, deoacuendo com areali-
! “l"' 3 wupone gue Ty fucezas horiaomiales se carpiesan i aphi-
Qar cuando va actiuny L cargas seeticnles togales,

e e e, ot —
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los desplazamientos que ‘experimenta bajo cargas de

trabajo; si el primero o los segundos no son acepti-
bles deben cambiarse sus caracteristicas,” ajustdndolas
husta que facurva indigue que el compartamicnta ¢s
el deseado, ) ' .
Auligue tedricamente conviene conoger by curva PA

de toda estructuran que talle por inestabibidbad de o,

junto bajo cargas verticales y horvizontiles combina-
das, su obtencién es en general complicada, o aun
imposible, por lo que en la mayor parte de los pro-
blemas reales de disefio hay que recurriv a métodos
aproximados para determinar la carga de colapso ¥
las deformaciones producidas por Ias solicitaciones tle
trabajo.

9.4 Meétodos aproximados para obtener las
curvas carga-desplazamiento

. CGuando el disefio de un marco queda regido pn'r la

combinacién de cargas verticales permanentes y ho-
rirontales accidentales es conveniente trazar su curva
fuerza-desplazamiento  (si la- ¢structura es de varios
pisos debe trazarse la corva de cada une de ellos) a
que, como se ha mencionado en 9.3.3, proporciona
la informaciéon necesaria sobre €l compottamien-
to del marco, tanto bajo cargas de trabajo como en la
cercanfa del colapso. (En general se emplean curvas
fuerza horizontal-desplazamicnto de entrepiso, obte-
nidas suponiendo que las fuerzas horizontales & apli-
can lentamente cuando sobre el marco obran ya 'las
cargas verticales completasy .

Sin.embargo, en estructuray de cierta (omp!ejulad
es dificil obtener esa curva, aun empleando compu-
tadoras, por lo que el disefiador tiene que conformarse

“con determinat tinicamente algunas de sus caracte-

risticas mds significativas. Se cuenta para ello con va-
rios métodos, basados en hipdtesis relativas al com-
portamiento del matetial con el que estd hecha' Ta es-
tructura y a la interaccidn fuerrulesphr\mlemo de
los elementos que la componen y de la estructura en
conjunto, cuya exactitud depende de la precisién con
que en las hipétesis de partida se tengan en cuenta
los distintos pardmetros que intervienen en el proble.
ma, ' :

9.4.1 Hipétesis relativas al material

Para hacer posible el andlisis estructural se idealiza el

diagrama esfuerzo-delormacion del wnaterial; en la Fig.-

9.4 se muestran tres de las idealizaciones mis u51d15.
acomp'\na(hs por la relacion momcnto—fuetn axial-
curvatura  (M-P-¢) que corresponde a (.ul.n.up.t de
ellas, , ' '

Dc acuerdo con la primera idealizacién el mau:rml
ticne un comportamiento elistico lineal ilimitado;

i
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Figura 9.4 Diagramas csfucrzo-deformacion idealizados

¥ curvas M-P<p correspondientes
acuerdo con la scgunda, es rigidoplistico, es decir,
las deformaciones son nulas hasta que ¢l csfucrzo nor-

mal ¢ llega al limite de fluencia, y crecen sin limite,”

bajo esfuerzo constante, a partir de entonces; la ter-
cera corresponde a comportamiento clasto-plistico, y
tiene caracteristicas de cada una de las dos primeras.

Las curvas M-P-¢ son semejantes a las grificas o
respectivas; en las de los casos segundo y tercero se
presentan rotaciones ilimitadas cuando ¢l momento
llega al de-plastificacion M, si la fuerza axial es nula,
o al de plastifir;u:i(m reducido M, si_cs diferente de
cero.

Pueden utilizarse relaciones esfuerzo-deformacion
mis complejas, que incluyan factores adicionales co-
mo _endurct:hniunlo por deformacidn, esluerzos resi-
duales, plastificacion gradual de las secciones trans-
versales, etc, pero se lega o modelos muy complica-
dos que’se emplean tinicamente con fines de investi-
‘gacion, '

2.4.2 Hipotesis relativas al efeclo de las .
deformaciones sobre el equilibrio de miembros
oislddos y de la estructura completa

Las fuerzas exteriores hacen que la estructura se de-
forme, con-lo que cambia la posicion de las cargas y
los efectos que vcasionan; comao las deformaciones sue-
len ser pequefins comparadas con las dimensiones ori-
ginales, la costumbre ha sido ignorarlas y basar tedo
¢l andlisis, y en particular las ccuaciones de equili-
brio, en las dimensiones y forma inidal de Ia esouc
tura; cuando se parte de esta premisa se hace un and-
lisis de primer orden, ‘

Si el equilibrio sc plantea tomando como base la
configuracion deformada, con lo gue se ticnen en cuch-
ta efectos no considerados en los aniilisis de primer

“orden como son, por ejemplo, los momentos produci-
dos por fuerzas normales que dejan de actuar a lo.
largo del ¢je de las piezas, el anilisis es de segundo
orden. En ¢l pueden considerarse tinicunente las de-
formaciones_ de conjunto de la estructura, tales como

¥

o

el desplazamiento A del marco de la Fig. 95 o |0;.'
movimienu_)s lmri?()nla.les relativos de unos pisos, cop’ 4
respecto a otros en marcos de varios niveles, o lenérse 3;\
también ¢n cuenta las particulares de cada miembre? 4t
como cl desplazamiento & (Fig. 9.5) medido l'eSpelct(';.'L
a la recta que une los extremos de la columna defo;,
‘mada. Asi, los momentos Pa son efectos de segundg’ =t
orden (el primer tipo, mientras que los P§ son de{q#{”
segundo, ' ‘ o

9.4.3 Métodos de anélisis ' 1“1“

En la Fig. 9.6 se han dibujado cualitativamente ]i:”
curvas carga-desplazamiento gue se obtienen partiendg’,
~de diversas combinaciones de las hipétesis que se aca
ban de describir; aunque se -ha tomado como base?
un marco de un piso y una sola crujia, la disc'u'siéfig‘f‘
que sigue es aplicable a marcos de cualquier nimerp® 5%
de niveles y crujias, En la figura se ha trazado tam-i6%
bién la curva real del marco, que se obtendria éxpei_{'
rimentalmente y gue sirve como base de ‘corripar '
cién.® ' o

Andlisis eléstico de-primer orden

Sc suponc que el material tiene .un comportamiento )
clistico lineal ilimitado, y se formulan las ecuaciones
de cquilibrio tomando como base la geometria inicial

PA- Momento de segundo orden
. dubido o desplozomientos de
conjunto de la estructura,

P r Momento de segundo orden
dedido o deformaciones par
ticulores de los columnos.

Figura 9.5 Efectos de segundo orden

® B las curvas de ta Fig, 96, v on toda la discusidn que’ sigue.
se snpone que ol marco Falla eventualimente por inestabilidad
de conjunto en su pline o por formacion de un mecanismo,
sinque se presenten fallas prematuras ocasionadas por pandeo
locg), por pandeo de algin micmbro, o por falia de capacidad
de rotacion de ks articuliciones pldsticas necesarias para la _"
formacion del wecanisma de colapsa, ' N
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: . Figura 9.6. Curvas carga-desplazamiento
i -‘Sin consi;lernr las deformaciones; la respuesta de I no proporciona ninguna informacién sobre las con- ;
n estructura-es lineal y la grifica carga.desplizamiento diciones de colapso. : B

€5 una recta inclinada sin limite (Fig, 9.6).
El anilisis elistico de primer orden es el mids sen-
cllo de las mdétodos; se ha  utilizado  des-
L tle principios.del siglo pusado, y en la actualidad sigue
“siendo el iluc mis se emplex, Generalmente se des
- precia la influencia de las fuerzas normales y cortan-
tes en la rigider de los miembros, pero pucde incluirse
“si se desca. ,

Puesto quc los materizles veales tienen un compor-
tamiento cercano al elistico lineal nada mas cuan-
do los esfuerzos son relativamente bajos, salo la pri-

. mera parte del diagrama representa con alguna pre-
cisidon el comportamiento de la estructura, de manera
©-que-el andlisis eldstico de primer orden es util parn
investigur la respuesta hajo cargas de trabajo, pero

tadoy

i
1
i

El comportamiento eldstico termina cuando el es- i
fuerzo de fluencia aparece por primera vez en algin ;
punto de la estructura, lo que permite definir una C

carga, P, (Fig. 9.6), que es Ia base de todos los_mé- 3
todos eldsticos convencionales de andlisis y disejio
(Ia carga Py, de la figura no corresponde a la apari-
cibn de g, sino a la formacién de la primera articu-
lacién plistica; la diferencia es pequeiia en perfiles
quec tienen un factor de forma poco mayor que la H
unidad) ; por encima de ella la recta cavece de siy- :
nificado fisico. La definicién de P, puede modifi- .

carse incluyendo esfuerzos residuales, con lo*que se
convierte ¢n 1a carga para Iy que el esfuerzo miximo
llega a valer o, — g,, o tomando como limite un es-
fuerzo critico g,, en ver de g, si se quierc tener en

|
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cuenta fa posibilidad de p;lntlvnlcl:isli('(‘l locat o la.
teral, ' .

Independientemente de cdmao se defina, en estruc-
turas poco eshelias y con cargas axiales reducidas P,
es un limite inferior de la carga dltima P, lo que
puede dejar de ser cierto en marcos csheltos y con
fuerzas axiales clevadas, pues el andlisis de primer
orilen igﬁora clectos (ue pucden ser dominantes en
ellos,

Andlisis elastico de segundo orden

Se sigue suponiendo gue ¢l comportamiento del ma
terial es ecldstico linéal ilimitado, pero las couaciones
de equilibrio se plantcan considerando la geometria
de la estructura deformada. Los momentos primarios
en los miembros se ven amplificados por momentos
secundarios de magnitud igual a1 producto de Lis fuer-
zas axiales por los desplizamientos; como una conse-
cuencia,*los momentos y defllexiones ¢recen mds ri-
pidamente que las cargas y la grifica carga-desplaza-
miento s¢ convierte en nna curva {Fig. 9.6).

De El(\le_l’dfll con la teoria clastica de primer orden
las ecuaciones de equilibrio de un miembro como el
de 1a ‘Fig. 9.7 '(una columna de un marco rigido, .por
ejemplo) se plantean para la barra no deformada;
en esas condiciones, M5 + Mgy — TL = 0; en cam.
bio, si se tiénen en cuenta tas deformaciones, la ecua-
cién de cquilibrio toma la forma

Y Mg+ My, +PA—-TL =0

"A una distancia x del extremo inferior la fucrm
axial pruduu:e 1iin momento adicional P, + .},

bido 4 deformaciones de dos tipos: Pu, = P(A/f) x
es ocasionade por la traslacién del extremo B con
respecto al 4 (desplazamienio de conjunto de lu es-

‘tructura) y Pu, = P§ por el desplazamicnto del cje

de la barra respecto a la linea recta que une sus ex-
tremos  {deformacion pariicular) . '

Aunque no es indispensable hacerlo, en €l anilisis
elistico de segundo orden suelen incluirse las dismi-
nuciones de rigidez de los miembros producidas por
las compresiones que actian en cllos,

El resultado del andlisis elistico de segundo orden es
una curva carga-deformacion que incluye los efectos
de Ja falta de tinealidad gcmném(a y que proporciona
la carga mixima gue resistivia fa estructura si su com-
portamiente fuese elistico hasta la [alla, Py, ta gue
estd debajo de la carga critica eldstica Py.. (La carga
clistica de falla se confunde con [recuencia con 1y
critica elistica, pero se distingue de ella en que es lu
carga puixima que L estructura ])odrin sopartar si-pcr-
maneciese ¢n ¢l intervalo elistico hasia ¢l [inal, te
niendo en cuenta los cfectos de las deformacioncs,

Figura 9.7. Deformaciones de una barrs

mientras que la carga critica, gue corresponde a un
estado de bifurcacidn ded equilibrio, es la miixima gue
podria vesistir st se llegase hasta ella sin que hubiese
deformaciones previas; para que se mantenga el equi-
librio en una configuracion deformada después de la
bilurcacion las cargas deben disminuir: b curva des-
ciende y se conlunde eventualmente con la que des.
cribe el comportamiento eldstico de segunido orden, en
el punto de ordenada Py, Fig. 9.6).

E! comportamiento clistico termina cuando uparé-
ce pnr primera vez el ésfuerzo ¢,. lo-que define I car-
g Py., rorrespnmlaeme a la P,, obtenida en el and.
lisis de primer orden; se calcula también para g pg. =
o, (6 6, — &, si se incluven esfuerzos residualesy; pa-
T4 Opir = 0. 0 para M., = M, (ésta es lu condi
ciom que ha servido pava fijar la carga Py, en la Fig,
96) P, oy siempre menor que P{'-J' o

El andlisis elistico de segundo orden es mis dificil
de cfectnar que et de primero. aunque los procedi-
mientos bdsicos son los mismos; ademds, se cuenta

“con métodos aproximados que permiten incluir de

una manera sencilla los efecios de segundo orden mds
importantes  (Refs. 9.12 a 9.15) . Suwelen despreciarse
las deformaciones por cortanie y los cambios de lon.
gitud de los micmbros, aunque éstos pueden ser sig-
nificativos en las columnas de marcos alios y esheltos.
Proporciona con buena precision la respuesta de las
estructuras bajo cargas de trabajo, pero sigue siendo
incapaz de predecir su comportamiento en las cerca-
nias del colapso, excepto en los casos. poco frecuen-
tes, en que las estructuray son Lan esbeltas que fallan
por inestabilidad en ¢l intervalo elistico.

Anadlisis rigido-plastico de primero y segundo o'rcien

" Se supune gue el maicrial tiene comportamicnto ri-

gida-plistico, y en la curva momentorotacidn sucle
incluirse el efecto de la fuerza axial (Fig. 9.4). Como

e ,,-“;1 o
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una consecuencia de estas hipdtesis, las deflormacio- 6 O Esti etapa terming al formarse la segunda articula-
rod

nes son o nulas hasta que los momentos flexionantes
alcanzan el valor M, e¢n un mimero de seeciones
transversales suliciente para que L estructara com-
pleta, o una parte de ella, s¢ convierta en un mecanis-
mo; la carga cortespondiente es P, (Fig. 9.6).

El comportamiento posterior a ta formacion der me-
canismo puede describirse despreciundo lus deforma-
ciones al plantear las ecunciones de equilibrio (and-
lisis rigido-plistico de primer orden), con lo que se
obtiene una recta horizontal, correspondiente a des.
plazamientos crecientes bajo carga constante, o 1enién-
dolas en cuenta {andlisiy de segundo orden); se ob-
tiene asi una curva descendente, pues los momentos
producidos por Ia interaccién fuers axial-desplaza-
micnto no puetlen ser equilibrados mis que si dismi-
nuyen las Cartgas exteriores,

El andlisiy rigido-plistico proporcionn la carga de
colapso plistico, P,,, que es siempre un limite supe-
rior de la resistencia de lu estructura, Tiene una gran
importancia prictica porque en estructuras con fuer-
zas axiales nulas o pequedas, o en las que las de-
formaciones previas a la formacion del mecanismo son
muy reducidas, es casi igual a la carga midxima veal
Por consiguicnte. esta forma de andlisis permite caleu-
lar, con buena precisién, la resistencia muiixima de vi-
gas continuus, mMarcos r(gidos no contraventeaday de
uno, dos o tres pisos, y marcos rigidos adecuadamente
contravemnteados de cualquier altura ( Ref, 9.16, Parte
2); en cambio, no proporciona ninguna informacion
relativa al comportamiento de las estructuras hatjo ¢
gas de trabajo,

.

Andlisis elasto-plastico de primero y segundo orden

Al aplicar estos métodos se supone gue el materiak
tiene comportamiento elasto-plistico, se incluye el
efecio” de Ia fuerza axial en la curva
rotacién (Fig. 9.4), y se efectia una serie de anilisis

momento-

P eldsticos consecutivos, bajo cargas exteriores crecientes,
- en loy que se tiene en cuenta la formacidn de articula-
L, ciones plisticas sucesivas,

Se considera primcm que fa estructura s elistica.

-y se estudia su comportaumicnto hasta que has cargas

aleanzan las intensidades necesarina para que se for-

v me la primera articulacion plastica, Como T seccion
o en que aparece queda capacitada para admith rota-
ciones importantes bajo momento constante (excepto
" cuando hay un cambio en el sentido del giro} , se hace

un segunde andlisis elistico, en el que se supone que
hay una articulacidn real en la seccibn en que se for
mé 1a articulacién plistica: 1a rigides de T estruee
tura es menor que la que tenfa en un principio, de ma-
nera que disminuye la pendiente de ka curva carga-

desplazamiento.
b

cidn plistica, cuando los momentos calculados eldsu-
camente con la suposicion de gue la estructury tiene
una articulacién real, superpuestos con los de la pui-
mera ctapa, hacen que o momento tetal alcance el
valor M, (0 M, st Ta fucrza axial es significativay en
ot sectidn (rasvernsal, _ )

Kl proceso contintly, considerando que  la esorae
tura tiene comportamiento eldstico entre la formacion
de articulaciones plisticas sucesivas y sustiluyent—{o éy
tas por articulaciones reales, con lo que se va obte-
niendo una curva tormada por una sucesion de seg-
mentos de pendiente cada vez menor, pues cada nue.
va articulacion ocasiona una pérdida adicional de ri-
gidez en la estructura, hasta que se agota su capaci-
dad de carga.

La diferencia entre el anilisis de primer orden y el
de segundo estriba en Ia manera en que se efectian
los anilisis eldsticos. '

El analisis elas‘l()-pl:'\sticn de primer orden se inicia
con un anilisis eldstico también de primer orden, y
se obtiene una grilica carga-desplazamiento recta, con
pendiente determinada por la rigidez inicial de la es-
tructura, ue termina cuando se formn lu primera
articulacion pldstica, en el punto de ordenada Py,
(Fig. 9.6). El proceso continiia con un nuevo andlisis
eldstico «e primer orden de la estructura deterioracia®
por la introduccién de una articulacién real en la

. seccién plastificada; se obtiene una segunda linea rec-

ta, de pendiemé menor yue la priniera, gque termina
cuando-se forma la segunda articulacién plistica.

El andlisis prosigue de la misma manera, y el re.
sultado final ey una linea quebrada, formada por una
sucesién de rectas e pendiente decreciente, que en
el instante en que la estructura se convierte en un
mecanismo se confunde con la linea horizontal co
rrespondiente al andlisis rigido-pldstico de primer
orden. :

El andlisis elasto-plastico de primer orden no pro-
porciona ninguna carga caracteristica que no haya
sido obtenida con alguno de los métodos anteriores,
ya que P, se ohtiene por medio de un andlisis clds-
tico y Py, es la carga de colapso proporcionada por
uno rigido-plastico, ambos de¢ primer orden; sin em-
bargo, la grifica carga-desplazamiento que se obtiene
al aplicarlo es una buena vepresentacion del compor-
tamiento real de estructuras en las que las fuerzas. nor-
males no son significativas, es decir, las estructuras
ciya resistencia se calcula con buena precision me-
diante un anilisis rigido-plistico de primer orden
(Ref, 9.4). '

'

.

*EL concepto de ostruanra Cdeteviovada” ose debe a0 Wood

(Ref. 9.17). .
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E} andlisiy elasto-phistico de segundo arden s el
tia de una :'nn.nc'ru anitlogi, pere las soluciones de las
estrudturas  auxilinres, con ndmero oreciente de m-
ticulaciones, se ohtienen por medio de vepetidos ani-
lisis ekisticos de segude orden, L grifica carpa-des.
plazamiento, que estiv Formada por um sneesion de
tramos de curvi, se osepara de la que representa el
comportamiento chistico de segamdo orden en el pun-
to de ortdeniila P, correspondiente a la Tormacion
de Ta prunera ardenbion plistica, y ose confunde
eventualmente com la curva representativa del anii-
lisis vigido-plhistico de segundo orden,

La ordenada P, el punto mis alto de Ta curva es
una muy buena aproximacion -de Lo cnga nuixima
que resiste la gstrocnua, aungue esti figeramente del
lado de Ia inseguridad. Ese punto no coincide  neve-
saviamente con la formacion de la wltima rticula-
cion plistica vequerida para que la estractura se con-
vierta en un mecanismo, ya gue la pérdida de rigider
ocasionada por la intodoccion de articulaciones puc.
de hacer que el colapso se presente cunndo  todavia
no se ha formado ningitn mecanismio.

El conceplo de carga oritiea deteriorada (Rels, 9. H
y %17 actura considerablemente el comportimiento
de las estructuras elasto-plisticas sometidas a cargas
de intensidad creciente (Fig. 9.8)  La curva (1), que
representa ¢b comportamiento elistico de la estructura,
tiende ‘asintdticamente hicia la recta horizontal corres.
pondiente a la carga critica eldstica Pg. (Esto es cierto
si se desprecian efectos secundarios, gencralinente po-
co imporantes,
posterior al pandco quede representado por una cur
va descendente, en vez de una recta horizontal). Cuan-
dose forma la primera articulcion plastiea 1a es-
ttructary se deteviorn por L introduccion de ona me:

que hacen que el comportmiento

ticulacion en una de sus seeciones tansversales,
puede calcularse vnn nuevi carga eritica deteriona.
da,” Py, lacurva carga-desplizamicnto obtenida con
un andlisis elistico de’ sepundo orden de by estracnm
detcriorada; (2) (Fig. 9.8), tiende asintdticamente ha-
cia la harizontal trazada por Py,

El proceso continda micntras b carga eriticn dete-
riorada os mavor ue la que obri sobre L estroetura,

condicion que deja de camplirse eventualmente: en.

el caso ilusirado en ba Fig 9.8 esto sucede o se
forma la tercera articalacion plistica, pues ba cavga
eritica (!(:t(.‘;'im':uln correspondiemie, £, ex meney que
Ya que resistia la estructura Bimediatamente antes de
su  fonmnacion, la curva carga-desplazamiento tiende
Imu.l A de ariba Tieeia abujo, lo cluc indica utm

Py b— — -
E T e
. =
P'l \ ! (l)—-?/
< v
o AN
T / 2)
g P°| e ——— —
sz — /_J(s)
P L Ea— '——_____ e ar—— e —
P2 / c 0 (4)
8 .
LA S TN
Pia T PA
Lz E
o DEFLEXION -

Figurg 8.8. Determinacion de la curva carga-dcploxion wiili-
zando ¢f concepto de carga critica deterivrade

disiminucion de resisiencing . ¢l punte 0 represent.
por consiguiente, la resistencia maxima, -

El punto correspondiente al instamie en gue ta es-
tructuriy s¢ convierte en un mecanismo  (al formarse
Ly cwarta articulacion” plisticn, punte 1), en fa Fig,
1.8) s encaentra subre da curva que vepresenta ol
comporeatiento l'igidn-plzixti('u de segundo orden, b
que tiende asintoticamente hacia el eje de Tas absei-
sas, que corresponde acla cogae eritica detevioraéla de
it ostructura de rigidez nula,

El analisis elasto-plistico de segundo orden pro-
porciona L curva caoga-deformacidn completa, y unm
muy buena aproximacion de Ia resistencia mixima de
la  estructura; F{'unslitnyc el méindo niis refindo y
completo de los que se nsan actualmente, Se dncluo-
yen en él, como ya se ha mencionado, los efectos que
causan las [uerzans normales en el compartimiento de
los clementos estructurales, y las ecuaciones de egui-
librio se -])i;llllﬁ.:lll eniendo en cuenta 1a configura-
cion deformada. ‘ _

El andlisis puede yelinarse adn mis, indluyondo
eflectos producidoy por el cambio de longitud de los
micmbias, leformaciones por cortame, esluerzos re-
siduales, amphlited de vonas ])]:lﬁli[i‘("‘ldﬂs. endaréci-
michto por defloimuacion y (](.'.'s‘t':ll:g;l clistica de por-
ciones plt‘v';lmuuc |)ln‘ilil'it‘;lil'|‘i pero todos citos. re-
finamientos deben ser considerados principalmente co-
mo herramientas de iavestgacion, v rara vpz s¢ in-
cluyen en el aniilisis y diseio de estructuras reales.
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i 1. PANDEO DE CONJUNTO
% 2.PANDEO LATERAL DE UN ENTREPISO . ™
,',E; 3. PANDEOD DE UNA COLUMNA AISLADA -
i Figura 10.17. Posibles furmqs de pandeo de un marco rigido

£ Criticos uno o nuls de los tipos de pandeo, por lo que
& el estudio sc limita a los restantes. (No sc estd consi-

-‘.derando en oste capitulo la posibilidad de que ta re-
_.-_".sistmlcia del marco disminuya por inestabilidad local
l_,;' prematura) .

>+ La primera forma de pandeo es un [endmeno de
- inestabilidad ocasionado por el conjunto de deforma-
"“;“.cioncs de wodas las barras que componen el marco,
:;1 Vigas. colutinas Y. cuando lo hiya, contraventeo; se
. presenta tan solo en marcos sumamente esbeltos, muy
allos en comparacién con sus dimensiones en-planta. Es
%_. semejante al pandeo de una columna en voladizo, pero
wo-mientras yue en las columnas de alma llena puede des-
:; preciarse la influencia de los esfuerzos cortantes sobre
a4, la carga critica, s debe tenerse en cuenta al estudiar los
! marcos, de manera andloga a como se hace en columnas
formadas por dos o mis elementos longitudinales ligados
entre si por medio de celosia o placas interrumpidas
(Refs. 10.1'y 10.10). Puede presentarse. en marcos con
" 0 sin contraventeo. '

El pandeo del segundo tipo se inicia auarido se ago-
ta a resistencia laternl de todas las columnas de un
enirepiso, y se¢ owacteriza por un desphvamiento ho-
rizontal incontrolable del nivel sitnado arriba de @
can reqpecto al que esti debajo, En general, el contra.
ventee incrementa de pumeri importante la resisten-
cia lateral, de maneras yue sucle ser muds ceritico en
murcos no ['.Olltr’:l\'(:lltcll(l(),'i, pC'I'() plll:(lc prcsenl:lrse

E . . i .
F tambidn en entrepivoy provistos de conmraventeo,

3 .

% Por dltimo, es posible que una o varias columnas
. iy PR, ]

¥ que tengim s extretnos lijos, o casi fijos, lincadmen-
¥

te, se pandecn individualnente antes de que falle el

2%

marco en conjunto, o alguno de sus enfrepisos; este
fendmeno se inicin cando los desplazamientos ho-
rizontales de los pisos no son todavia significativos,
y sucle ser critico ¢n marcos contraventeados, Sin em-
hargo, puede presentuse €n naeos no contraventea-
dos si alguna de sus columaas falla antes que el entre-
piso del que forma parte o ¢k mavco completo, lo que
sucede si el resto de 1o estructura tiene resistencia su-
ficiente para posponer estas dos formas de pandeo
hasta que las cargas alcancen los valores necesirios
para el colapso de 1o columna considevida,”

10.5.1 Pandeo de conjunto de marcos rigidos

Se han obtenido soluciones para columnas formadas
por dos o mais elementos longitudinales ligados emre
si por medio de celosia o placas interrumpidas, some-
tidas u una fuerra de compresion constinte  {Refs.
10.1, 10.6, |()_.lﬂ) CAungue no ey Gste el citso en marcos
de edificios, en los que las cargas crecen desde el
nivel superior haciu abajo. las soluciones menciona-
das permiten caleular valoves conservadmes de 1a car-
ga critica de pandeo de conjunto. En algunos pro-
blemas particulares, entre los que sc cuentan los an-
damios tubulares csbeltos, log resultados  deducidos
para columnas son aplicables  divectamente  (Ref.
1010 .

El pandco de conjunto puede ser critico ¢n casos
extremos e andamios tubulares muy esbeltos: no lo

¢s nunca en marcos de edificios.
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476 Marcos rigidoé 11: Pandeo

1052 Pqnd‘eo de columnas oisladas

Esta es la tnica forma posible de pandeo’de marcos
que’estén contraventeados adecuadamente® y no sean
demasiado esbeltos.

Para simplificar €l problemna del cdleulo de Ja car-
ga critica de marcos geométricamente regulares y pro-
vistes' de contraventeo adecuado, en los gue pueden
despreciarse los pequeiios desplazamicntos lieales de
los nudos, debe conocerse de antemano la configura-
ciébn que adoptan al pandearse, En la Ref, 10.10 se
demuestra quc‘ la forma de pandco de la region cen-
tral de un marco compuesto por muchos pisos y entre-
ejes, alejada, por consiguiente, de la periferia, en el
que las columnas estdn sometidas a fuerzas P de com-
presidn, constantes en toda la altura, es la indicada
en la Fig. 1018,

Método del CRC (“Column Research Council”) (Ref.
10.12).

En las condiciones anteriores, la carga critica de cada
columna se determina utilizande un  subconjonto
compucsto por ella y por las dos vigas que conectan
en cada uno de sus extremos (Fig. 10.19), y haciendo
las suposiciones siguientes (Refs. 10.11 y 10.12);

a) Todas las columnas de la estructura alcanzan
sus cargas criticas simultincamente, de mancra que

X Purtos ge inflexion

Figura 10.18. Forma de pandev de un marco contraven-
teado

\ .
Les|! Les
@‘- e ,® 1vm @ 9
— —_
Ivse _—
' 1
V€ Lc.
Ivie \/----—--.._\
@" —_ \\ vip ®
It 1 Les
/
'/
: - Mg L LE T
bt v Fral?

-‘Pc-+¢a-~9’n ) @
q;!"fq)!! = qJF

Figurg 10.19. Hipdtesis para determinar la carga critica de una columna de un marco contraventcado

S ——

¢ Seoconsidena que un marco estd contraventeado adecnadamen-
te cuando posce clanentios (muros de rigides o contraventeos
propismente dichos) de rvigider suficiente para mantener los
desplarimicntos lineales de Tos pisos con valores pequenos, que
no mutlifiquen sustanciatmente ¢l comportmiente el marco.

de mancra gue pueda considerarse igual al que tendria si sus
nudos osiuviesen fijos linealmente; en cdificios formados pot

varios nniices no es necesatio que todos pusean contraventev, -

ya que los que no lo ticnen se apoyan ecn los contraventeados
aovaves de Jas Josas uootros sistemas rigidos de piso.-
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¢ ninguna de ellas proporaiona restricciones a los giros

i (_lc los extremos de las restantes,

: by Las rotaciones cn los extremos lejunus de las
vigas (ue concetan con una colummna cualguicra son
iguales en magnitud, v de sentido contraria, a las de
los nudos correspondientes a €sa columna (Fig. 10.1Ya}.

; f) Los momentos restrictivos pmpm‘ri()n;ldm por

las vigas s veparten cnire s dos columnas que con-

. curren en cada nudo proporcionaimente a sus rigi-

* Jdeces /L. Asi, ¢l momento total Af \~ que aparece €n

" el extremo A de la vigh superior lzquierdin, que yes

3 tringe el giro del nudo 4, se supoue descompusto

1 en dos partes, “cada una de Ias cuales contribuye ares

f{ tringir las rotaciones de una de das dos columnis que

, Wegan al nuclo; prmtc(liumln aniloganente con s vi-

g
b

& gas restantes, la columni A8 quedic en s condicio-
¢ nes indicadas en lu Fig. 10,196, en Lo que e han
% dibujado tan soélo las partes de los momentos €n
las vigas que le corresponden, En esa figura X (I/1.)cs
¥ (/LY er representan, rcspertivumcntc, las swmas e
los cacientes [/1 de Ias dos columnas que Hegan a
cada uno de 10s nudos Ay 8.

Admitidas estas hipotesis se puede aplicir ¢l meéwo-
do de las rigideces para calewlar la carga critica de

la columna AB, que s¢ ha representado en la Fig.
5! 10.20 descompuesta en los dos estados 1y 2 correspon-

%5

i

S Pt

o,

AP

Wtk

AR

. dientes a rotaciones u_nit;u'i:m en cadi unoe de sos €X-
tremnos; la superposicién de 1oy dos estados rcprmlucc

& la coiumua real,
g: Las ecuaciones de cquilihrio de momentos en los dos
k1]

nudos >0

2 I./1.- . i./Lc
i:i — Mg L(I/L)Tg qa ,mE {I/I.) o .
o —manpa+ W ancpn =0
B |
e 1. /1. I./L.
%s — mna, Pa t+ Mar '::’Uj?‘)": i+ Mar 2-:—"(7!7)":“' w -+

+ 'y pu =0

”
.

s

- -

. |3

2

del probleny s¢ sabe que es neRAtve,

s vhel!

171 ( Py of
S{I/L) es

e

)
il
B

i
17
[
1

i

t
..‘

e,

+

[
gt

-5!: -

4t

A los momentos correspondicntes al estado 2 se les
ha cambiado el signo porque en fa Fig. 10.20 s ha
indicado un giro positivo en B, y por la condiciones
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Ic L P
P
e 7 /L
}-(/L)cs Mpg —E—
v E(V‘-)cs
Edo. 2
gEgo. |

(8) e /L ® mge o/l
(0

P C Y0P

Figura 10‘.‘20. Estudio dc la columna AR aislada del resto

de lo estructura

Sustituvendo los momentos par las vigideces de las
harras, lo que ¢s cOrTeclo puesto yue correspumlcn a
giros unitatios, y ordenmdo adecuadamente sus tér-
minos, las ecuaciones de -equilibrio toman la formi

1./1. (21-_:1,._, . 251”,,)
ST\ T Tw )T

~SEL. __El
_ @ + s5C 7 s = 0
£l El.

— 50 5 W S ——'—1 . pn +

"~

ap

i/l o El, 9 El,
+ 1/ (_ i + 11} )(P" - 0

SUOTANRE. oo

Feuaciones 116

Las rigideces de s vigas son del tipo 2EI/L, ya
(1[1!} S¢ Hil Sl!l)UCSU) lill(,‘ sy extremos giran ﬁllgulOS
iguales y de sentidos contrarios, y las de la columna

se toman de la Fig. 10.3, caso a.

La condicion de estabhilidad se olxtiene igual:mdn
a cero ¢l determinante de los coclicientes de las in-

chgnitas cn las ecuusciones 1046, g1 Y Ps:

El
$C ——
gt L0 2Ela 2Ela =0
e i + S —————— I —
Lc X ([/L) cf Ll'l Lrn

Div@diendo todos los términos cntre Elfle y reacomo-

dindolos puede escribirse: )
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' 2
S s
S {I/LY ex
’ qur Ir'h'f)
Ly L
2
—-— 8C § 4 —
X (/L)
j_”_{ ]ruj
L, I,

Desarrollando el determinante se
cion caracterisiica:

obuene 1n ecua-

] 1 1
82 (1) 28 (-(—T + ?:)— i SNV IEFITIN T
En ella,
G — (/LY e _ E (/L) en
Tl twn SU/L)
Ly iy,
G, = UMy /L)
iﬁf I,_“_, /LY w
L, L.

Gy representa el cociente de tasuma de las rigi-
deces 1/1. de todas las columnas que concurren en el
extrerno supcrior de la piera en estudio (o sea clla
misma y lau del nivel inmediato superior) dividida
entre L suma de Jas rigidleces 171, de todas las trabes
que liegan a ese extremo, y G, tienc igual significado,
referido al extremo inlerior,

Con la ecuacion 10,18 se obtienen la carga critica
y la longitud electiva de una columna cualquiera de
un marco rigido en el que las suposiciones hechas
para deducirla sean razonablemente correctas.

Las condiciones extremas som:

M) G = G, = o (vigas de rigides infinttamente pe-
qucﬁa.,mmp:lr:ul;n con i de las columnasy

La ecuacion 10L18 se reduce a 82 {0*=1) =0, y cn
Tas tablas del Apéndice € se ve que esta condicion se
satisface cuando € = 1,8 = 267, 1o gue corresponde
ap= P /Py =10 0sca P, =1 =g EI/L% 1 co
lunna ~e COMport como si estuviese artienfada en am.
bos ckn'cmm_

by Guo=G, =0 (vigas de rigider infinitunente
grande) . ‘

Licvando estos valores o la ccuacion 1008 se ob-
tiene §° (C*—1) = oo, conelicidn gue se comple cuan-
do p =10 o sea para P, = 4t E1/L2 Ta columna
estt enpotrada en sus dos exiremos. .

Considérese ahora un case intermedio (:lt:dquier:l
en el que’los factores G valen, por ejemplo, Gy =
0.25, G, = 0.50; ta ccuacion 1018 se convierte en

§2(CH - 1) 1285 =32 =0

5 St . -

9
{5 = SC
( "G )
o (10.17)
2
—§C S+ =
L]

que I)llL‘d(‘ rc.-.nlve:.sc por tantcos .‘illl}f)ﬂi(’l](l() vilores 2

de g huscando en las tablas loy cocficienies § y C

corvespondicnies, y repitiendo ¢l proceso el mimero .

de veces que sen necesavio hasta logrine gue se siLis

faga b oigoaldad. Siguiendo ¢se camino, en este caso

particularse obticne p = P, /Py =24,y K =~/ Pp/P,, -

=/ 1/p = 065, ‘

En L Rel. 10.12 se presenta un nomograma, repro-
ducidlo en la Fig. 10.20x, que resucive la ecuacién
10.18 y proporciona divectamente ¢l factor de longi-
tud electiva K, en funcidn de Gy y G,

En Ia Fig, 10.2) se incluye también un segundo no-
mograma deducido para columnas cuyos extremos
pueden desplazarse fincalmente, que se estudia mis
adelante (ver 10.5.3)

Los parimetros G de los nomogramas son

_x /.
X (/L.

Los indices A y I} corresponden a cada uno de los
extremos del ramo de columna que se esté conside-
rando, :

Z‘(I/L) . representa la suma de los cocientss I/1
de todas las coluninas que concurren en el extremo
en el que se calcula G (la columna en estudio y la
que estd inmediatamente arriba o abajo de ella) ¥
L (I/L), la de ins vigas que tegan al nudo y se en-
cuentran en el planc en ¢l que se estudia el pandeo,

los momentos de inercia corresponden a ejes norma-

les a ese plano, Para que se tengan en cuenta en la
determinagion de €, tanto vigas como columnas deb_en
ostar unidas rigicinnente con el nudo, pues si estin
conectadas con ¢ mediante una articulacion no con-
tribuyen cn nada a la resistencia,

A extremos de columnas articulados (en la cimen-
tacion, por c¢jemplo) les corresponde un valor de G
infinito en teouria, pcro en disefios prdcticos puede
tomarse G = 10, a inenos que el apoyo esté realmente
diseniado como una articulacion sin friccion; andlo-
gunente, aunque G es nulo en teoria cuandd ¢l extremo
de 1a columna cstd empotrado, conviene suponerlo igual
a 1.0 en columnas ligadas rigidamente a zapatas disefia-
das para resistit momentos.

Cuando se conocen las condiciones de apoyo de al-

guna de las vigas en el extfemo opuesto al nudo en

.t ———

ke i =k W b
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Ga K Gg Ga K Gg
© ) ©
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?&8 K 10 ao - 1O ERERIALY
.ﬂ 500 - e ER]
23] 30.0 » 4 80 © 300
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1O — 10 7.0 I - 70
.9 - 0.9 - . |
o8 - 1 C o8 6.0 ) 60
0.7 - - 0.7 5.0 ) i - 3C
0.6 — 4-0.7 — 0.6 4.0 T 2.0 j a0
0.8 — - 0.8 : !
. . - 3.0 - | - 3.0
0.4 ~ - 0.4
0.3 - - 03 20 + ~ 20
] 1 0.6 i 1 T 2 L
0.2 — - Q.2 A -
1 o L0 — 4 - L0
0.1 ] — Ot ] + -
o - ' - 0.5 L 0 o J J~ ) t 0
{a) Movimienios \aterales impedidos { b} Mavimientas laterales no impedidos

estudio se mejoran los resultados multiplicando su
rigidez I/L por 1.5 si ¢ extremo estd articulado y por
24 si estd fijo angularmente, cuando no hay despla
zamientos lineales de los nudos, y por 0.5 si estd
articulado y los nudos si pucden desplazarse.

La interseccion de la escala central del nomogra-
ma y una linea recta trazada entre G, y G propor
ciona el coeficiente K buscado, (Por cjemplo, en una
columna que forma parte de un marco en el que es-
tin impedidos los desplazamicntos laterales y en la
que G, = 100y Ge = 1.0, K es igual a 0.86).

Mstodo de la Ref. 10.10

Empleando hipdtesis simplificativas scimejantes 2
las que llevan a la obtencién del nomograma de la
Fig. 10.21a, y suponiendo que jos momentos de iner-
cia de colummas y vigus son constantes € iguales en-
tre sf en toda la estructury, €n la Ref, 10,10 se ob-
tienen las expresiones siguientes para ¢l cilculo de
las cargas criticas:

Colurnmas altejdas de la pcrifcrin de la estructuras

tangs L.

Ao L =0

" - (10.19)

Figura 10.21. Factores K de longitud efectiva

Columnas de borde:

2L
¢ootany + ey (10.20)
B L.
En ambos ¢asos,
EI
Poo=d o (10.21)

L.y L. son la scparacion entre columnas y la al-
tura de los entrepisos, ambas consideradas constantes
(Fig. 10.18), [ es el momento de inercia de vigas ¥
cotumnas, también constante en todo el marco, ¥ [
es igual a (L./2) \/ P/EL donde P es la carga apli-
cada en cada una de las columnas.

Calculado ¢l segundo término del primer miem-
bro de la ecuacién 10.19 & 10.20, que depende ex-
clusivamente de las caracteristicas geométricas del
marco, se determina tan /. y utilizando la curva
de 1a Fig. 10.22 sc obtiene p?, que introducida en la
ecuacién 10.21 proporciona la carga critica. )

Como la'carga critica y la longitud efectiva estdn
relacionadas entre si, conocidn una de ellas puede ob-

tenerse 1a otra.
!

JRPEC G -
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P P P P
. v v 1 L 4

xPuntos de - infiexidn
(b)

Figura 10.37. Pandro lateral de los entrepisos de un marco
no contraventeado

de la columna, las de los extremos inferiores calcu-
ladas trabajando de arriba hacia abajo y las de los
superiores haciéndolo de abajo hacia arriba (todas
corresponden a un factor de carga ). = 63.9), las ri-
gideces . de las vigas y la suma de rigideces en cada
uno de los nudos de todas las barras gue concurren
en él (estas sumas, ‘que representan las rigideces tota-
les de los nudos, deben anularse simultineamente
cuando obran sobre la columna continua las cargas
criticas; los valores obtenidos en el cjemplo estdn
wuflicientemente cerca de cero) ) se muestran también
tus cargas que hay en cada uno de los tramos de’la
columna en el instante en que se inicia el pandeo,
obtenidas multiplicando las de wrabajo por A, = 63.9,
y los factores de longitud efectiva,

10.5.3 Pandeo lateral de un entrepiso

Considérese un marco ¢n el que todos los claros y las
alturas de entrepiso son iguales entre si, y supingase

que todas las columnas y trabes tienen la misma sec
cidn transversal; cn el extremo superior de cada co-
lumna se aplica una fucrza P, de intensidad «reciente
(Fig. 10.37a).

Eun Tas primeras etapas def proceso de cavga el i
o no se deforma, pero empieza a desplazarse lateral.
mente tan pronto como las fuerzas P2 oalcanzan su va.
lor critico (Fig. 10.37b), al hacerlo, aparece un pun- '
to de inflexidn cn la zona central de cada una de las
vigas y coiumnas, de manera que si se colocan articu.
laciones [icticias en esas secciones transversales no se
altera ¢n nada el comportamiento del marco ni su
carga critica. (En estructuras reales, en las que hay
cambios de perfil de unos miembros a otros y los cla-
ros y alturas de cntrepiso no suclen ser iguales, los
puntos de inflexién no se forman en genéral en las
secciones centrales de las barras; sin embargo, en mar.:
cos regulares no estin muy lejos de ellas, exceptuando
quizd las columnas del primer y ultimo entrepisos, -- -
de manera que al introducir articulaciones ficticias en
las secciones centrales se presenta alguno de los dos
casos siguientes: si los puntos de inflexion estin real-
mente en esas secciones, las condiciones de la estruc.
tura no cambian, y si no lo estdn, al suponer que hay
articulaciones se anulan momentos que son en realidad
diferentes de cero, pero seguramente muy pequefios,
puesto que las secciones de momento nule no estin
lejos de las centrales, lo que leva a la” obtencidn:
de cargas criticas ]igcramentc conservadoras, ya que

1
estdn basadas en la eliminacitin de pequenas res- ]
tricciones interiores de la estructura real). . j

1
]

Método de la Ref. 10.10

En la Ref. 10.10 se recomiecnda que para calcular
la carga critica de pandeo lateral de un entrepiso de’
un andamio no contraventeado se le considere com-
puesto por un conjunto de subestructuras clementa-
les, cada una formada por un nudo y las barras que
Hegan a él, de longitud igual a la real y cuyos extre-
mos alejudos son los puntos de inflexidn.
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Las cargas criticas de los cuatro tipos diferentes de

subestructuras, que se muestran en la Fig. 10.88, se g

calculan con la férmula ,,'~'

A

4™

4utEl , 3 L

L

-

£ |

p es la raiz de cada una de las tres ecuaciones ‘

10.29, que corrésponden a las cuatro subestrucmras.:% ]
una vez caleulado p tan pocon la ecuacion adecuada, [§5

p se determina por medio de 1a curva de la Fig. 10.39. & {
Las ecuaciones 10.29 y la curva de la Fig. 10.89 se t‘a :

han deducido para el caso, comiin en andamios lu-!,f“;‘
bulures, en que 1odlas las barras, horizontales y vertica:

‘:&",,' ;
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[Ly/2 w2 | Lv/2
Ve Figura 10.38, Subestructuras de un andamio TipO i JT‘DO v
iles, tienen la misma seccién transversal (el producto L,
EI es comiin a todas ellas). Subestructuras 1T y III.  ptang = Si-:

Ecuaciones 10.29:

* Subestructura 1. ptanp = 3 L Sub alv -6 L.
3 . 2 L. Subestructura 1V, ptanp = i
3 La carga critica menor es la de la subestructura J,
5 y la mis elevada la de la 1V; las subestructuras IT y
4 I tienen cargas criticas iguales, intermedias entre
g 0 las de 1y IV. : '
2; Como la inestabilidacd lateral de una estructura de
i %9 un piso en ia que hay varjas columnas, o de un en- -
i 3 trepiso de un marco de varios niveles, es un fen6-
: 8 : _ meno de conjunta que depende de las caracteristicas |
;‘" de todas las columnas y de las vigas colocadas entre
;7 ellas (una columna individual no puede fallar asf, pues

—

para que se inicie ¢l pandeo es preciso que se haya
agotado la rigidez lateral total del entrepiso y que
se desplacen simultineamente los extremos de todas
las columnas), la carga critica de pandeo se obtiene
sumando las calculadas con la ecuacién 10.28 para
todas las subestructuras del entrepiso,

Ejempla 10.12

d ' Calcular la carga critica de pandeo eldstico de los
- entrepisos 0-1 y 2.3 del marco rigido de la figura, uti-
Z lizando las ecuaciones 10.28 y 10.29. EI momento de
T inercia es constante e igual a 15 cm* en todas las ba-
[~ rras (ET = 8 059 10¢ kg/cm?). '

il Las cargas estdn aplicadas en los extremos superio-
ot o O3 od 08 ' e o B res de las columnas.

_ . - Entrepiso 2-3. Estd compuesto por dos subestructu-
Filgura 10.39 Varlacion de ft tan fen funcidn dey: ras' del tipo 111 y tres del tipo IV. '

= . - . !
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Figura del efemplo 10.12
Subestructuras tipo 11 wtan =51 /L, =3,
puesto que Lo = L.

De la Fig, 10.39, p? = 1.415

De la ecuacién 10.28, P., = 4x1.415%5059%10¢/
1802 = 5 344 kg .

Subestructuras tipo 1V, ptanp =6L /L, =-6;
p? =1.82, P, =4Xx1.82X3 (50X 104/180° =6 873 kg

Carga critica del entrepiso 2.3 = 5344 x 246873 X

= 31307 kg. '

Entrepiso 1.2. 1.o componen dos subestructuras tipo
1y tres tipo II,

Subestructuras tipo I
= 0975 P, =3G82kg .

Subestructuras tipo 11. P., = 5344kg (Igual que
en las del tipo 111 del entrepiso superior).

Carga critica de’ entrepiso 1-2=3 682x 245 344K
3 =23396kg

Este cntrepiso se pandea bajo una carga menor qgue
el superior porque estd formado por subestructuras
menos resistentes. _

La carga critica de pandeo del marco es la que co-
rrespondé al entrepiso de mienor resistencia, que en
este caso es el 1-2. (La carga critica del entrepiso O-1
es mayor, a causa de las restricciones impuestas por
los empotramientos en las hases de las columnas).

ptanp =3/2, iz

Puede - afirmarse que el marco fallaria por pandeo elds-
tico bajo una carga total algo mayor que 23 326 kg, pues
¢} colapso del entrepiso critico se retrasa por la interaccién
con los que estdn encima y debajo de &l

Método del C.R.C. modificado, (Ref. 10.12)

La carga critica de Ias columnas de marcos no con-
traventeados, gue dependen exclusivamente de la rigi-
dez proporcionada por sus vigas y columnas, unidas
rigidamente cntre si, para impedir Ia inestabilidad
la}cra} de entrepiso,  pucde determinarse en forma
aproximada siguiendo un camino anédlogo sl utiliza-
do para columnus aisladas de marcos contraventeados,

A TR T AR T T T T
i .
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. teniendo en cuenta Jos desplazamientos horizontales
"relativos de unos niveles con respecto a otros y cam-

biando la hipdtesis referente a los giros en los cxtre-
mmos de las vigas, que ahora se suponen de la misma
magnitud y semtido (Fig. 1037b y 10.40), mientras se
conservan las relativas al pandeo simultdneo de to-
das las columnas y a la distribucién de los momen-
tos restrictivos de las vigas entre las dos columnas

que llegan a cada nudo. La solucién del probléma
se obtiene por medio de otro momograma, semejante -

al que se utiliza para marcos contraventeados, que
aparece también en Fig. 1021, En este caso K no
es nunca menor que 1.0 (seria igual a la unidad si

-Jas trabes fuesen infinitamente rigidas, de manera que
los extremos de las columnas se desplazasen lineal- ™

mente sin girar), y crece sin limite cuando las rigideces
de las vigas ticnden hacia cero.

. En el Art, 10.5.2 se vio que al utilizar el nomoéra- _

ma de la Fig. 10.21a para determinar la carga cri-
tica de columnas de marcos contraventeados se obtie-

nen resultados que son en general conservadores, a

causa principalmente de que las columnas mais resis-
tentes retrasan el pandeo de las mis débiles, y esta
interaccién no se tiene en cuenta en su obtencién. Al
aplicar el segundo nomograma (Fig. 10.21b) a colum-
nas de marcos sin contraventeo s¢ presenta el mismo

~ problema, considerablemente agravado porque €l com.

portamiento de conjunto tiene mucha més influencia
en el pandeo lateral de entrepisos que en'el de co-
lumnas continuas de marcos contraventeados, Jo que
hace que al aplicarlo a cada columua por separado se
obtengan resultados que estin excesivamente del la-
do de la seguridad, y que en algunos casos legan a
ser absurdos,

Si se utiliza el nomograma de la Fig 10.21b para
determinar las longitudes efectivas y las cargas criticas
de 1as columnas de un marco como el de la Fig. 10.23,
pero sin contraventeo, se llega al resultado falso de
que las del segundo mnivel no tienen capacidad para
resistir ninguna fuerza axial, pues s¢ comportan como
piezas articuladas en ambos extremos y con desplaza-
mientos laterales libres (Fig, 10.41).

PorPasPo
Pe-Pa-Fr

o M _le
/

4

sy

=

" Figura 10.40. Hipétesis pora determinar la carga critica de
una columna de un marcoe no contraventeado
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Figurn [0.41. Marco no contraventeado, con wvigas articu-
ladas a las cohimnas

Un caso extremo se ilustra al aplicar el nomogra-
ma a Ta columna AR det entrepiso de 1a Fig. 10,42aq,
que estd compuesto por varias columnas conectadas
rigidamente a las vigas y una, la 4B, ligada a ellas
por medio de articulaciones.

G es igual a o« en los dos extremos de la cqumna
puesto que las vigas no restringen sus giros, lo’ que
equivale 2 tener }:(I/L)., = 0 en ambos, y el nomo-
grama proporciona K = co de manera que de acuer-
do con &1 Ia resistencia de la colwmna es nula. Este
resultado seria correcto si  estuvicse aislada (Fig.
10.428) pues en esas condiciones s¢ encontraria en
equilibrio inestable para cualquicr fuerza axial P,
y2 que un desplazamiento A infinitamente pequefio
ocasionarfa un momento PA en su extremo inlerior

que no puedd ser equilibrado y, por consiguiente, la-

ruptura del equilibrio.

(a)

{b)

R

PA
P
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La situacidn real es otra, sin embargo. Las demds
columnas del entrepiso, ligadas rigidamente con las
vigas y- con los tramos de columna situados arnba y
abajo  de ellas, si ticnen rigidez lateral (Fig. 10.420)
v restringen los desplazumientos lineales de AB, co-
locindola en la situacién mostrada esquemdticamente
en la Fig 1042d: el resorte, que representa la in-
fluencia de las otras columnas, proporciona una fuer-
72 horizontal capaz de contrarrestar el momento Pa,
y el equilibrio es estable mientras el momento Hh
se conserva igual a PA.

Fl comportamiento de AB no s, por consiguiente,
el que indica Ja aplicacién directa del nomograma,
de acuerda con el cual su resistencia es nula; en rea-
lidad, las columnas restantes proporcionan estabilidad
lateral hasta que todo €l entrepiso falla en conjun-
to o hasta que 4B alcanza su carga critica de Euler,
correspondiente a un factor K unitario,

Como la falla por inestabilidad lateral de !una es-
tructura de un piso o de un entrepiso de un marco
de varios niveles es un fenémeno de conjunto, la apli-
cacin directa del nomograma lleva a resultados erré-

‘ncos excepto en los casos, poco comunes, en que todas

las columnas se pandean al mismo tiempo bajo las car-
gas individuales que les corresponden, de manera
que cada una de ellas es incapaz de proporcionar
apoyo lateral a las otras, pues necesita su resistencia
fitegra para soportar su propia carga. (En marcos de
variog pisos los nomogramas llevan a resultados con-
servadores aun en este €aso, a menos que también los
tramos de columnas situados arriba y abajo del-entre-
piso considerado se pandeen al mismo tiempo que él,

(c)

(d)




Figura 10.43. Descripcién cuantitativa del pandec de conjunte de un marco

pero este factor tiene, enjgeneral, menos importancia
que la interaccidn de las columnas del entreplso)

En la Fig. 1043 se dt:scnbe cuantitativamente el
pandeo de un marco (Ref 10.15) .

- En (a) el marco no estd contraventeado y los tama-
fios de sus columnas se han escogide para que las dos
fallen simultincamente bajo las cargas mostradas, que
son las criticas de las columnas aisladas; Ia longitud
efectiva de cada una de ellas es 2H. La carga mixi-
ma que resiste el marco, es dear, su carga critica. cs
1100, y al pandearse aparecen momentos PA en las
bases de las columnas que suman 11004, 100 A en 4
v el resto en B,

Si'el marco se contraventca (Fig. 10.435) el factor de
longitud efectiva de las colunmas se reduce a2 0.7 y su
resistencia aumenta B.18 veces; las cargas criticas se
muestran en la figura,

En () se vuelve a considerar el marco sin con-
traventeo, con la misma carga total que en (a), dis-
tribuida de otra manera. La fuerza aplicada en Ia co-
lumna de la izquierda es cinco veces mayor que la
critica pero, en cambio, en 1a de la derecha hay una
carga menor -que la de pandeo; por consiguiente, tiene
un exceso de resistencia y puede proporcionar sovor-
te lateral a AC, que ya ne actda como si estuviese
libre en su extremo superior, y su capacidad de carga
aumenta,

La fuersa vertical ocasiona en 4 un momento de
50048 y el correspondiente a la falla (Fig. 10.43a) es
1004; sin embargo, AC no se pandea hasta que la
carga vale 500 si BD tiene rigider suficiente para pro-
porcionar en su extremo superior una fuerza horizon-
tal restrictiva de magnitud 400a/H, que reduce el
momento en 4 al correspondiente al pandeo de 1a co-
lumna aislada. A su vez, sobre la columna de 1a de
recha actia, ademds de Ya carga vertical de 600, una

fuerza horizontal que provienc de AC, igual y de sen-

tido contrario, y ¢] momento ¢n la base sube a 10004,
de manera que se encuentra también en el estado
correspondicnte a la iniciacién del pandeo.

. 494 Murlcos‘l;i-gidﬁ-a 1l: Pandc':o ! A - 7 3 ;
100 1000 8ig 8180 1004400:500 <88 600 900:-3[3 :
7 7 A y e'i:.
/ :’ 1 400 400-—- BooF 800——- g{
! 4
Hl 1 lol r:,:
= i 4o04 400A | BooA Boo
; Tleos o00A 500A 00A~O00A 200A
@ K=2.0 KzoT loo)(&c) iocoA 100A @ 10004
Per=n El/aH°  Per=a ElforHizeis a Eand
o) (b)

-J]a carga critica del marco es Ia misma en los dos casos, 1, .
aunque las fuerzas estdn distribuidas de maneras dife. 13
rentes, debido a que la columna de la derecha, que ,:
recibe una carga menor que la mixima que puede ‘¥
resistir por sf sola, proporciona a la de la izquierda ’-,
el soporte lateral necesario para que su capacidad . ‘-?
aumente, por arriba de su carga critica individual,
hasta resistir Ja que actiia sobre ella.
. En las condiciones mostradas en la Fig. 10.45d la ’
columna de 1a derecha vuelve a proporcionar a la de
la izquierda la restriccidn lateral necesaria para que g
trabaje como si estuviese fija linealmente en su extre- -3
mo superior; sin embargo, aunque la carga total en
el marco sigue siendo la misma que en los casos ante- 3
riores, esta condicidn no es posible pues AC falla por o5
pandeo individual, como columna contraventeada, ba- 3
jo una fuerza menor que la ‘que estd aplicada sobrc,* E
ella. (Estudiando las Figs. 1048 c v d se lleza a la pde
conclusién de que la resistencia al cortante de una: ;,;-‘
columna con carga menor que la critica npuede sus;
tituirse por una fuerza normal de izual intensidad
con lo que se obtienen resultados ligeramente conser-.
vadores, como se demuestra en la Ref. 10.15) .~
Generalizando los resultados obtenidos para el mar-&
co sencillo de 1a Fig. 1043 puede afirmarse aue la’
carga vertical -total que produce el pandeo laterat d
un marcoe de un nivel, o de un entrepiso de uno de wb-g,f
varios niveles, puede distribuirse entre todas las co- A
lumnas que lo componen de una manera cunlqumra.i
-y que el pandeo lateral no se presenta hasta que la
carga total en el pmo iguala la suma de las capacida
des de carga que tienen las columnas individuales en ‘i
€l marco no contraventeado, con una <ola limitacidn:; ﬂ‘;i
la fuerza méxima que puede soportar una columna b
individual es. su carga critica en el marco supuestoﬁ‘_.
confraventeado.

tiene validez genera] en marcos de un piso con mu}T
diferentes condiciones de apoyo y carga.
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Figure J0.44. Caracleristicas del entrepiso no contraventeado del gjemplo 10,13

Ejemplo 10.13

Calcular l1a carga critica del entrepiso no contra-
i venteado de la Fig. 1044 considerando exclusiva-
, mente e} cnmportamientn en su plano (se supone
‘que el pandeo fuera de él estd impedido). Todas
3 las columnas denen un momento de inercia 7, =
. 15000 cm*, incluyendo las que estdn arriba y abajo
dc] entrepiso, y todas las vigas J, = 25000 cm*. El
- marco tiene un comportamienio eldstico ilimitado,

Solucidn A:  Empleando directamente ¢l nomogra-
v ma e la- Flg 10214,
.i
2
¢ Columnas AF y FJ.

v

GC,=C, =35x2/MN6=18 K =151

P.,=x2El/(KLY* =T ton = P

ey

Columnas BG y DI

G, = G, = 37.5 x 2/ (41.6 + 25.0) = L.13,

S TR TR BT e s, o

K=14 P, =9%0ton =25P, P=3841ton

" Columna CH.

Y G, =G, =875%2/250x%x2=15 K=147,

- P.,=870twn=35P, P =2485ton

i La columna que falla primero es la central, CH,
cuando P vale 248.5 ton; la carga total que puede so-
portar el entrepiso, es decir, su carga critica, es por

- consiguiente 105 X 248.5 = 2610 ton. En ese momen-

to P, — Py, = 248 510n < 794, Py = Ppy == 621 ton

< 960 y Py = 870 ton = (Peu) crs s6lo falla CH y las
olras columnas, sobre todo las extremas, tienen una
importante resistencia adicional,

Solucion B: Teniendo en cuenta el trabajo de con-
junto del entrepiso.

La carga critica del entrepiso es 794 %X 2 4 960 x
X 2 + 870 = 4378 ton a menos que 1lguna columna,
considerada como parte de un marco contraventeado,
falle antes.

Las cargas en las columnas son:

L

P, =Py, = 43878/10.5 = 417 ton;
Puy = P, = 2.5 X 4 378/10.5 = 1 042 ton,

Py =35 x4378/105 = 1460 ton

Para determinar las cargas criticas de las eolumnas
aisladas sin desplazamientos lineales de los nudos se
utilizan los coelicientes G calculados arriba y el nomo-
grama de la Fig. 10.21a,

Columnas AF y EJ.

K =084, P,, = 2670 ton > 417
Columnas BG y DI, |
K =079, P, =3025ton > 1042
Columna CH.

K =082 P, =2800ton > 1460

Ninguna columna aislada falla prematuramente lue-
go la carga critica del entrepiso es de 4378 ton, 1.68
veces mayor que Ja ohtenida en la solucidn A.

En la Fig 1045 se muestran las cargas que actian
en el entrepiso al llegar al estado de colapso; para no
fallar prematuramente BG y DI necesitan fuerzas hori-
zontales de sustentacién-de 82a/H, y CH, 590a/F
que son proporcionadas por las columnas laterale
cada una de las cuales llega a la falla bajo 'su carga

1
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AITT<TI94 1042T>960 . 1460T>870 - - 1042T>960 4l?"T<794
’ v 3 - -
F 6 - In , |
' H Aa)
A
B c D E
417T. 1042T. _ 1460T 10427 4ITT. _
| s2AM| 590A/M | - 8zA/M | 377IA/M| (b)
377A/H N
|
4!7T.| 4UT+377=794 T,
¢ | \
— - 5
377A !
H .
I = {c)
794A 794
A
A
47 A+37?—H——H=794A
Figura 10.45. Cargas en el entrepiso del efemplo 10.13 en el instante del colapso
vertical de 417 ton y la mitad de las fuerzas de sus- Columnas intermedias,
temtacidn, 337A/H, que equivalen a 794 ton verticales
(Fig. 10.45¢); ésta es la carga critica de las columnas late- G,/=05 G, =10, K=124, P, =6 060 kg
rales en un marco no contraventeado.
Carga critica del emtrepiso 2.3 =
Ejemnplo 10.14 o
' S = 4482 X 2 4 G060 X 3 =27 044 kg
Resolver el ejemplo 10,12, utilizando ahora el no- -
mograma e la Fig. 10.21h. © Entrepiso 1.2, !
|
(/L) = (I/L) ., para todas las trabes y columnas, Columnas extremas. . ‘ T
Entrepivo 2.3 Hay en é1 dos columnas extremas y G, =6G;=20, K=159, P, =23686kg }
tres interincdias,
Columnas intermedias,
Columnas extremas. . -
i . . : G.=G; =10 K=1352 P, =5348kg
G =X/ /LY =10, 6 =20
Carga critica del entrepiso 1.2 =7
Del newopiama de Ia Fig. 10.210, K = 145, )
: = 3686 2+ 5348 x 3 =23416 kg
ey Y , R ‘ . . , .
. Pop = EIJ(KL) Y = : La carga critica del entrepiso 1-2 es.igual a la calcu-
— ' lada en el ejemplo 10.12, y Ia del 2-8 es ligernmente
cz 814 ¢ B009 3 100 (145 ) 180y ¢ == 1 482 kg inferior, : ,
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425% Ko l 1I/L+ 5.0 cm 1 4255 Kg Tabla 10.5 Resumen de cargas criticas de entrepiso dal marco dal
q ejemplo 10.20 {Ton)
1/L+39 /L3239 |366m . CARGAS CRITICAS DE ENTREPISD =
. 9 =P X _ ———ee
3 ‘G {rargay [{cagay Distrib. de . Aplicacion Raty,
8309 K¢ /L Ll 8509 K—“‘L— g detre [eeitcas rigideces directa del Re!.10.20 .
= baio)  de Eulen [Rc= 12.7 nomogiama ' 1022 ¢ 10,"1'.3
5.3 5.3 3.66m SR
e A 107.95 265.0 4.3 305
8509 xo |[2] i 8309 r-‘!lL- ’ 1.001 (z.45) 12.18) 2Ey
) 32385 3138 3407 - :
. 25, . 124,
0.2 10.2 366m | °° i B
(1.00) {097 11.05) 1150
8509 kg 0 8309 Kgi ez | azs |11002] 27 4700 4810 454.6
1 00l 0.87) 10.89) 0T B
131 3.1 166 m ot w06 | 14130 756.92 849.2 8438 7605 e
'@ {1.001 tan (111} 11.0081 .
i . — =, )
L 4.572 m ]
f 1

Figura 10.58, Marco del ejemplo 10.20

Los cuatro métados proporcionan cargas criticas bas.
fante cercanas entre si con la Unica excepeion, otra
vez, del enirepiso superior. Los resultados que se obtie-
nen al aplicar directamente el nomograma de la Fig.
10216 son mucho mejores que en el ejemplo 10.19
porque este marco es simétrico ¢n carga y geometria,
Jo que hace que s comportamiento se acerque al
supuesto en la obtencién del nomograma.

El método propucsto cn la Ref. 10.20 (véase tam-
bién la Rel. 10.21) leva a la ecuacién 10.36 para el
cdlculo de la carga critica eldstica de entrcpisos que fa-
llan desplazindose lateralmente (no contraventeados) :

P..=Rh (10.36)

R es la rigider taeral def entrepiso, definida como
el cociente de la Tucrzn cortante que obra en €1 divi-
dida enue ¢l desplaznnicuto lineal relativo de los ni-
veles que lo limitan, y & sualtora,

En las Refs. 1022 y 10.28 se propone un método
para ¢l cilenlo aproximado de las rigideces de entre-
piso de marcos tigidos regulaies, basado en la supo-
sicién de que al desplazarse Ta estructura luteralmen:

e aparecen puittos de inflexion en las secdiones me”

dias de Ias columnis, y en Ia descomposicion de cada

entrepiso ¢ una serie de sulconjuntos compuestos por

una columna ¥ uni o dos trabes, segiin fue sca exte-
rior o interior (Fig. 10.59)

Las rigideces de los subconjuntos se obtienen con
las expresiones aproximadas 10.37 a 10.40 (Ref. 10.23),

LR

en las gue se ticnen en cuenta los efectos ocasionadas 2

por la interaccion carga vertical-desplazamiento late-'z-é%‘\i,;}
ral. (Si se desean unicamente resultados de primer < %7

g}ﬁ e

orden, P se hacc igual a cero en todas las ecuaciones). t

»

Entrepiso superior:

_ lZE(I,.jh)_ P

"Thd+d

Entrepisos intermedios:
L _REdsR) P
TR+ 2) R

o

Entrepiso inferior, columnas empotradas en Ta |ns€"*",§
wLE
12E (. /) 344 P
J D s e R —_————
hi? 3+ 4y

Entrepiso inferior, columnas articuladas en la base

L

1
f
a
&

P

_ 12E(/h)
ThE+ 3
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r es la rigider de un subconjunto, [, el momentn de
i inercia de’ la columna, h Ia altura del entreniso, y P
Ia fuerza normal en la colamna. §, que es una medi.
7! da de la relacidn entre las rigideces de vigas y colum-
na, est:d dada por

La rigidez de cada enwepiso se obtienejsumande
as de los subconiuntos que lo componen, pero no ha-
“ce falta calcular por separado la de cada uno de ellos,
lo que obligaria a conocer Ya fuerra P oen cada co-
i lumna, sino puede calcularse directamente 1a rigidez
total, con toda la carga vertical ¢n el entrepiso, Por
“ejemplo, la rigidez R de un entrepiso intermedio com-
puesto por r columnas es

n = _].,2_53_ (__i“_{h__ _ _l_.}: P
i TN A

(10.41)

2 P oes la carga vertical total en el curepiso,

La carga critica de un entrepiso es la que anula su
rigides lateral; se obticne igualando u cero el segundo
miembrao de una ecucion como la 1041 y despejandn
AXP '

10.6 Pandeo inelastico de marcos rigidos
Los marcos rigidos de edificios reales tienen caracte-

tisticas geométricay y mecanicas tales que si se les so-
mete a cargas verticales de magnitud crdei=nte, hasta

-
+.

INTERIOR

! | |
[ [ !
! Al I8 Ic_
% Puntos de h ~
= infloxion %2 J
i -
S n
1 . 1
b ) I____ . b o _ l ___ Figura 10.59. Descomposicion de un entrepise en sibcan-
’{’; | - - = - — 1 Juntos - )
i | | ‘
ENTREPISO
A B A 8 c B c
SUBCONJUNTO SUBCONJUNTO SUBCONJUNTC
EXTERIOR EXTERIOR

acasionar una falla por pandeo. éste se inicia, en la
gran mayoria dé los casos, después de que los esfucr-
zos han llegado al limite de fluencia en algunas regio-
nes, principalmente en las columnas, de manera que
el material de esas zonas estd ya plastificado. Por con-
siquiente, la carga critica de pandeo eldstico, detet-
minada en las secciones anteriores de este canitulo, no
suele proporcignar una buena indicacidn de su resis-
tencia. Ademds, se ha demostrado (Refs. 10.24, 10,25)
que el pandeo lateral ineldstico puede afectar el di-
sefio e estructuras no contraventeadas de pocos pisos,
con carga vertical vinicamente, vy el de los niveles su-
periores de marcos altos, en los que el disenio queila
regido por carga vertical y no por la combinacién de
ella con fuerzas horizontales, como sucede en los en-
trepisos medios e inferiores.

Las dos razones anteriores hacen que Sea necesario
contar con métodos que permitan predecir la carga
critica de pandeo incidstico, de manera que se pueda
comprobar si las estructuras ticnan un lactor de se-
guridad adecuado contra esa forma de falla. {Lo mismo
que el elstico, el pandeo ineldstico se presenta tan silo
en marcos simétricos en geometria y carga; si no s¢ cum-
plen estas condicioncs puede haber una falla por inesta-
bilidad, pero sin bifurcacion de equilibrio, al disminuir
la rigidez del marco mientras progresa el flujo plistico en
sus miembros, y alcanzarse eventualmente el Iimite de
estabilidad).

10.7 Pandeo de marcos contraventeados

L

Exceptuando los marcos muy esheltos (ver 10571,
la tinica forma posible de pandeo de marcos conra-
venteadas adecuadaménte es por falin locad de wna. o
mds de sus columnas (Fig, 1017y .

e e e
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Pocos son 'los estudios que se han efectuadoe sobre
este fenémeno cuando se inicia fuera del intervalo
eldstico, v 1a dnira manera prictica de rratarlo es uti-

lizando el método propuesto en la Ref 10.15 para.

extender el usn de los nomogramas :le Ia Fig 1021
al intervalo ineldstico,

Al desarrollar las ecuaciones que dan erigen a los
nomogramas se encuentra que la resistencin de una
columna al pandeo eldstico depende de los ncientes,
calculados en sus dos extremos, de la suma de las
rigideces« /L. de las columnas dividida entre Ja suma
de las rigideces 1/1. de las trabes que concurren en
cada uno de ellos, es decir, de los pardmetros G =
= S (/LY /2 (/D).

En 4.7 se demuestra que 1a rigidez de una columna
de acero con esfucrzos residuales, en el instante en que
se inicia el pandeo inelastico, es Elt/L (ccuacion 4.55),
donde I, es el momenta de inercia e la parte de las
secciones transversales gue se conserva en. el intervalo
clistico, Puesto gue E1,/L es menor que EI/L, una
viga e'dstica prnpnrcidn:l una restriccidn mayor en el
extremn de una columna parcialmente pldsiifieada

que la que proporcionaria si-ésta se conservase inte-

gramente en cl intervalo eldstico,

Para calcular los factores de longitud efectiva K
de columnas parcialmente plastificadas pueden utili-
zarse los nomogramas de la Fig. 10.21, sustituyendo
los factores de restriceidn G por

X (/L)
szld-hco Gl ¥ (f/[.) . (1 )

La carga critica de una columna que se pandea
en el intervalo ineldstico se calcula con la ecuacidn

4.55, en la que se ha introducido el factof K ;:

P —p = nEl, _ wE A,
Fori= &Ly K'*L 2
L 1}....'.._.:[' K2
L 1.

Por otro lado, la carga critica clistiea de una co-
Limna en las misimas condiciones es

P —_ _—a — e

( rr)f (Afll).-l K! L
nt £ L.

,_---I:—-—:P‘—l—]\: —

K.y K, son los factores de longitud efectiva en los
dos intervalos de pandeo.

formacién de los mecanismos),

78

Igualando los dos valores de n? E/L se obtiene

.

s e
P‘,I:_Kz:Pc.{‘_KZ_'.lf..:i_{_ i‘)
I 17« T TR I\EK., v

K, es siempre menor que K, de manera que haci;n,‘
do (K,/K,)* = 1 se sobrestima la rigidez I,/L de Iy ¥
columna ineldstica, lo que lieva a resultados Consen}n,ui%‘
dores, pues se obtienen restricciones proporcionadag “‘—z;%

o

por las vigas menores que las reales.

Sustituyendo (I,/L). por (Pi/P.).(I/L). en la et:ui
cién 1042 se llega a

O

(L),

Ctm esta expresién se calcula el factor G; en cady’ '-f’x
uno de los extremos de las columnas que se pandean’ “é‘»
en e! intervalo ineldstico, mientras los esfuerros en’ ”‘
las vigas que producen las restricciones se mantie- *
nen dcbajo del limite de pmporctonalldad (Aunque e
una viga pucde fluir plisticamente antes de que’'se §if
inicic el pandeo, elistico o ineldstico, de la (olumna ‘3‘%‘
este cfecto suele ignorarse en el discio, debido a que
¢l flujo plistico de las vigas cstd confinado en ge.:;
neral 3 regiones reducidas, en las que se forman las

. . - . - (
articulaciones plisticas, mientras que los efectos de i

inclasticidacd afectan a las columnas en toda su lon- ﬁﬁ
gitud; por cjemplo, la rigidez de una columna con ;
relucion de esheltez de 20 es, al iniciarse el pandco
unas veinte veces menor que la eldstica, mientras quc
si la carga vertical hace que se formen articulaciones's
pl4sticas en los extremos de una viga antes de quc?
comicnce el pandeo y ¢ste se presenta con desplaza-*ig
miento lateral, la restriccion en un extremo es nula™

en teoris, pero la otra. articulacibn se descarga s
elisticamente y la rigidez de la viga se reduce tan f'
s6lo a la mitad de la eldstica; ademds, numerosos :
ensayes han demostrado que cuando se alcanza el mo- -,
mento plistico en una seceidn de una viga su rigidez
no disminuye repentinamente, como sucederia de
acucrdo con la teorfa pldstica simple, sino permancce
muy cerca de la original para momentos hasta- quince .
por ciento mayores que el plistico, y conserva valores
muy proximos a los eldsticos hasta que la estructura
alcanza su carga dltima tedrica (Ref. 10.26). Si se
forman mecanismos en las vigas, por carga vertical,
antes de que se inicie el pandeo, desaparecen por com-
pleto las restricciones en los extremos de las colum-
nas y su resistencia se reduce a cero, pero el pandeo
deja de ser critico, pues la carga midxima que resiste
ka estructura es en ese caso la” correspendiente a la

P

et g o o
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': Figura 10.60. Marco del ejemplo 10.21
;I3
] &,

i . . . R
{+ Para aplicar la ecuacién 1043 deheria calcular-
4 .
d 4. se el cociente .£/P, de la columna en estudio y de las
; f‘ que estdn encima y (lcbajo de ella, pero no se come.
1 i ten errores |mportanlu 5i se supone que cse cociente

N

: es el mismo para las dos columnas fue concurren en
d .
¥ i

cada nude, con lo que pucde escribirse

B

] _boxy/ny.e by
: TP s(sl), P. T
Sy !
, :jdm G, = Teri G,
Ry T era Tere

. G, es el factor de restriccién ordinario, calculado

1 *lumnas, y a,., y o s0n los esfuerzos criticos de pun-
{ +.deo elistico ¢ inelidstico, que se obtienen con las ecua-
% Giones .46 y 4.76.

Para facilitar el cdlculo de Gy, el codente ¢, /0.,
se sustitiiye por Fof/F',, donde F, es el esfuerzo permi:
sible en compresion axial y F. = (12/23)g,,,: al ha-
= cer esta sustitucion se introduce un error en la formu-
la porque el coeficiente de seguridad utilizado en F,
[ (ecuacion 4.77) varia con la relacion de eshelter de
- a columna, mientray que ¢l de F, es constante; sin
- embargo, el error es pequeiio, y como F, y F/, estin ta-

iy %
s g

considerablemente.
Por altimo,

v

oy T S e S dmg
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En cl.intervalo elistico Foy I, son igu‘:t!es.

suponiendo comportamiento eldstico e vigas y co- -

bulados (tablas 4.2 y 6.9), los cdlculos se simplifican
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Efjemplo 10.21

a) Calcilense los factores K y las relaciones de esbeltez
efectivas de la columna 4B del marco contraventeado
de la Fig, 10.60, suponiendo primero'qu‘e se pandea
en el intervalo elistico y teniendo en cuenta despuds
su comportamiento inelistico real. -

b) Determinense las cargas criticas eldstica e in-
clistica,

Considérese tinicamente compor tamiento en el pla-
no del marco.

a) Pandeo eldstico

G=x({/Ly./s(/Ly,

= BIABAT g 23T X2y
2 % 106 ATy RVr

Del nomograma de la Fig. 10.21a,

K =092 KIL/r=092x300/13.15 =21

Pandeo incldstico

G-’ = (Frt/E’f) Gr

bupnmendo comportamiento elistico KL/r =21,
= 1444 kg/cm?, F. = 23 808 kg/cmz.

En un prirﬁer ciclo de correcciton por inelasticidad
s¢ obtiene '

I444 X 188...030
2% 808
1 414 e X 441 = 0.27.. K = 0.62
23 BOR
Con el nuevo factor K, KL/r=14, F,=1473
kg/em?, [, = 53 569 kg/cm?
E to cid G"l413X438-—0|3
n un segundo ciclo, Gy = g X 4.88 = O.13,
G, =73 L aq1 =002 K =056 KLv=13
58 569 .

En vista del pequeiio cambio que hay de un c:clo a

otra, puede aceptarse Gz = 0.13, G, = 0.12, K = 0.56,
Ki, /r = 13.:

La pérdida de rigidez de la co[umnn por plasull-
cacion parcial, ha hecho que aumenten Jas restriccio-
nes relativas proimrci()nad:\s por las vigas, con lo que
K ha disminuido de 0,92 a 0.56, y la relacién de eshel-
tex cdde 21 a 18,
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SIMETRICO LATERAL | el pandeo y el flujo plastico se
L inician simultdneamente .

o ALTURA DE COLUMNA, Lc, O RELACION DE ESBELTEZ, Lc/r

Figura 10.61. Copacidad de carga de marcos

b) Pandeo cldstico

P EI w2 X 2039 X 100 X 16 420
(KLy: (0.92 x 300)

P, =

= 1338 000 kg = 4 538 ton

Pandeo inclistico. De la ccuacitén 4.76,

(KL/M)?
P =Ag.=Adg, [1____-—7—_ -
C. ¢ . 2(;"(
_ o490 x 258 (1— 1% ) — 2388 ton
-0 - 2 x 126.1%

Los esfucrsos criticos elistito ¢ inelistico som 45 700
kg/em® y 2516 kg/em si In columna ¢ pandease lo
haria cn el segundo intervalo, de manera que el esfuerzo

. eritico real es 2516 kg/om?.

10.8 Pandeo de marcos no contraventeados

Si sobre .un marco simérico no contraventado ac-
than cargas verticales simétricas de intensidad cre-
ciente, la configuracion deformada conserva la sime-
tria durante las primeras ctapas del procese de car
ga, pero cventualmente la estructura se p:mldcn adop-
tando una configuracién deformada hacia un lado.

Las curvas de la Fig. 1061 ilustran cualitativamen-
te la influencia del pandeo con desplazaanientn late-
ral sobre la desistencia de los marcos, (Rels, 10.14.
10.24) .

La curva ABCD, que proparctona la relacion entre
la carga critica y la altura L. de las columnas (o la
relacion de esbelier L./v), se ha trazado para uma

. serie de n'i;‘:rcos cn los gque se conservan constantes IOS

claros y las sccciones de vigas y columnas, mientras
varfa la altura L, Est4d compuesta por dos partes
principales, AB y BC, que corresponden a pandeo
eldstico e ineldstico; el punto B marca la transicién
entre las dos formas de pandeo, y representa Iz altura
de columnas (o la relacién de esbeltez) para la que
el pandeo y el flujo plistico se inician simultinea-
mente,

También se¢ muestran en la figura dos curvas que
proporcionan la ‘Yesistencia de los marcos cuando es-
tin contraventeados adecuadamente, de manera que
no son significativos los pequeiios desplazamientos del
cabezal correspondientes a las deformaciones del con-
traventeo, La recta horizontal EF indica la resistencia
méxima calculada con la teoria pldstica simple. en la
que se ignora la disminucién de la capacidad de carga
de las columnas producida por la fuerza axial y por los
momentos de segundo orden, de manera qhe la carra
mixima, que corresponde a la formacién de »n me-
canismo en el cabezal, es constante, independiente
de la longitud de las columnas y de las fuerzas axiales
en ellas.

a curva DG representa la carga tltima cziculada -

teniendo en cuenta la inestabilidad de las columnas;
ta fuerza axial hace que su momento resisicnte sea
siempre menor que ¢l plistico, y disminuye todavia
mds al aumentar la esbeltez, por lo {ue en general
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Fgura 11.35. Srcciones obirnidas en los disciios clistico y plastico

de material que se obtiene con el disefin plistico,
expresado en por cicnto del peso del marco disciado
elasticamente.

La diferencia en los pesos de las vigas es bastante ma-
yor que en los de las columnas; esto suele ser general,
pues es en las vigas donde el disefio plistico permite eco-
nomias de mayor importancia.

11.4 Marcos de varios niveles

Los marcos rigidos altas, de varios niveles, se han ana-
lizado tradicionalmente utilizando la teoria eldstica de

l‘-primer orden; sin embargo, a diferencia de los marcos

- de uno o dos pisos estudiados hasta ahora en este ca-
pitulo, los efectos de segundo orden pueden ser. signi-
ficativos en ellos, sobre tado si no cuentan con ele-
mentos que les proporcionen rigides adicional, coma
conLravereos O muros d{f cartante,

Hasta ahora ha sido costumbre incluir los electos
de segundo orden en et diseio de una maners indi-
recta y aproximada, que consiste en dimensionar las
columnas por medio de férmulas de interaccién en
las que se amplifican, mis o menos arbitrariamente,
los momentos obtenidos con un andlisis eldstico o
pldstico de primer orden, y en las que se emplean
longitudes cfectivas mayores que las reales, para pre-
ver disminuciones en la resistencia del marco ocasio-
nadas por inestabilidad de conjunto. :

Este es el procedimiento recomendado en las espe-
cificaciones del -AISC (Ref. 11.1); de acuerdo con ellas,
para calcular Ia longited clectiva y el factor de ampli- .
licacidn del momento cada una de las columnas de

cada entrepiso’ se trata como si estuviese aislada de
las demds, ¥ no se incrementan los momentos en jas trabes,
que se disefian con los elementos mecdnicos del anahsu .
de primer orden, sin modificar ® e

Como se ha visto en el Cap. 10 y en los ejt'mplos
Il.. y 115, €l tratamiento de cada columna por sei
parado lleva a resuhtados incorrectos. sobre toda en.
marcos irregulares en geomctria o cuando las rigideces
de columnas y trabes cambian considerablemente en
un mismo entrepiso o en entrepisos cercanos, y no .

~es légico disefiar las trabes con los mamentos de pric’

mer orden, puesto que tienen que equilibrar los
momentos incrementados que las columnas transmiten -
a los nudos. ‘ 5 i
En sus especificaciones de 1971 (Ref. 11, II) el Ins-,
tituto Americano del Concretn (4CH indica que el..
disefio de las columnas de marcos de cdilicios dehe -
basarse en los elementos mecdnicos obtenidos por-'
medio de un andlisis que tenga en cuenta Ia influen-
cia de las fuerzas axiales en las rigideces y faciores de
distribucién de los miembros y en los momentos de
empotramiento, asi como el efecio de las dellexiones
sobre fuerzas y momentos (es decir, por medio de un
andlisis de segundo orden), pero' permite una alterna.
tiva que consiste bdsicamente en el método de Ja’
amplificacion de los momentos de primer orden reco-
mendado por el AI1SC, mejorado en dos aspectos: al_
disefiar cada una de las columnas de un'entrepiso “no
contraventeada” deben calenlarse dos factored de am- -
plificacidn, el correspondiente a la columna indivi-

* En ¢l comentario a las especificaciones de 1978 sc indica que de-
ben aumentarse los momentos en las trabes de m.mcr.l que s¢ salis-
fdi:-! ¢l equilibrio de los nudas.
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dual, suponiendo que sus extremaos no pueden (Icsplag 2 teoricas pueden ser sustituidas por un diagrama que re-

zarse lincalmente, y el del entrepiso completo con po-
sibilidad de desplazamientos laterales, y utilizar el
mayor de los dos, y las vigas que concurren en cada
nudo deben ser capaces de resistir el momento total
amplificado que les transmiten las columnas.*

En el Reglamento de las Construcciones para el
D. F. (Ref. 11.2) se dan recomendaciones semejantes
a las del ACL

Los efectos de segundn orden suelen determinarse
en dos etapas del proceso de carga: al terminar el
comportamiento eldstico (s decir. cuando empiez
a fluir la estructura en algun punto) y hajo carga
tltima, después de que la rigides de 1a esouctura ha’
disminuido considerablemente por haberse forinado
un admero mis o menos grande de articulaciones
plisticas, En. la primera etapa, que es Fundumental
cuando se utiliza un mérodo de diseiio eldstico o cuan-
do se quiere conacer el comportamiento en condicio-
nes de servicio, deben determiinurse fas solicitaciones
y deformaciones adicionales ocsionadus por las cargas
verticales que actian sobre fa estructura deformada;
en la segunda, que debe estudiarse si se desca conocer
la seguridad con respecto al colapso, se requiere eva-
luar la disminucidn en resistencia producida por el
fendmeno mencionado.

Se cuenta con programas de computadora (Rel.
11.12) que permiten realizar andlisis eldsticos de se-
gundo orden de marcos de edificios, en los que se in-
cluyen tanto los cfectos de las cargas que obran
sobre la estructura deformada como la influencia de
las fueizas axiales en las rigideces de los miembros;
sin embarge, su costo resulta excesivo en Ia mayoria
de los problemas ordinarios de diseiio, por lo que s
han desarrollado métodos aproximados que requieren
menos tiempo de computacién, o que pueden Hevarse
a cabo manurhnente, en los que se tienen en cuenta
los efectos de segundo orden mds importantes,

Para determinar la resistencia muixima de un marco
puede hacerse un andlisis elastoplistico dc'segundo
orden, para ¢l que también hay programas de compu-
tadora; ahora bien, el anilisis clastopldstico de un .marco
alto resulta ain mds costoso que el eldstico, por lo que
también se han desarrollado métodos aproximados para
efectuarlo.

Un andlisis exacto de segundo orden debe incluir
los factores que se enumeran a continacidn, aungue
muchos de ellos pueden ignorarse en problemas ruti-
narins de disefio (Refs. 11.13 y 11.14) :

a)  Las propicdades de los miembros en las divey-
sas etapas el proceso de carga, que deben definirse
por medio de relaciones fuerrza axial-momento-curva-
tura {M-P-¢) realistas. (En problemas de diseilo las curvas

*Loy metodos pars diseiio de columnas recomendados en las espe-
cificaciones ACT de 1971 se conservan en‘las Je 1977 (Ref, 1 1.50).
. 1

presente un comportamiento elastoplistico).

b) Los cambias que el comportamiento inelistico
y las articulaciones plisticas introducen en las rvigi-
deces de los miembros.

¢} Los cambios en las rigideces y factores de trins
porte de las columnas ocasionados por las fuerzas axia-
les que actidan sobre ellas.

d) Los momentos, fuerzas axiales y cortantes, re

sultantes de la interaccion de las cargas verticales con

los desplazamientos laterales de los entrepisos {efec
to PA) y con los desplazamientos del eje de las o
lumnas con respecto a fa rocta que wne sus exIremos
(efecto P3).

¢y . Los cambios en las longitudes de las ¢olumnas
acasionados por las fuerzas axiales y por la deforma-
cién por flexién del edificio en conjunto. (El acorta-
miento dec las vigas puede despreciarse siempre, pues
al hacerlo se obtienen resultados ligeramente conser-
vadores; Inx variacion de longitucd.de las columnas
puede producir deflexiones laterales significativas en
el intervalo elfstico. pero su importancia se reduce
después de que empiezan a formarse articulaciones
ldsticas, Ref. 11.13). ' '

i Las deforma‘ciones por cortante.

11.5  Andlisis eldstico y disefio basado
en esfuerzos permisibles

11.5.1 Anélisis de primer orden

Se cuenta con un nimero grande de métodos para el
anilisis elidstico de primer orden de estructuras reticu-
lares (pendiente deformacion, distribucion de momen-
tos, métodos matriciales de rigideces y flexibilidades,
etc) y hay una literatura muy abundante sobre ellos:
no se_tratan aqui, ' ‘
Sin. embargo, en el ejemplo 11.7 sc presentan los
resultados de un anilisis de este tipo, que se utilizan
para disefiar algunas de las columnas y vigas de la
estructura, siguiendo el método basado en esfuerzns
permisibles que reconﬁmda el AISC (Ref. 11.1).

11.5.2 Anélisis de segundo orden

En un andlisis elistico de segundo orden puede igno-

-rarse la mayor parte de los efectos mencionados en

11.4, conservando sin embargo una precisién’ acepta-
ble para disefio, '

La relaciébn entre fuerzas y desplazamientos estid
regida por la ley de Hooke, de manera que no se
necesita pinguna hipdtesis relativa a la curva M-P-¢
mis alld del limite de proporcionalidad.

En un disefio basado en esfuerzos permisibles he-
cho con los elementos mecinicos obtenidos con un
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andtlisis eldstico, el Hmite de utilidad eseruetural lo’
constituye b aparicion, por primera ver, de] esfuerso
de Huencia, o Lo formacidn de una articulacion phis-
tica dnfa oseccidn aritica de Lo estrucoura, Gomo los
cilculoy se basan en la suposicion de que o hiy
- esfuerzon de ningiin tipo antes de gue s apliguesn
las cargas,. v en realidad hay estoersos vesiduasles -
portantes, cuando se Hegi al limite de utilidad esorue-
warad algunas zonas estin ya plastiticadas parcialmen
te, lo qilc ocasiona una pérdida de vigides y un
aumento de Jas deflexiones laerides por encima e Las
calculadas clisticamente: sin anbargo, pueden igno-
rarse - las deflexiones inelisticas, en vista e que Jos
Smétodoy que se emplean para diseiar iy columnas
son comservadores, y que fos rosultados de prochas
en modefos grandes no han revelado deformaciones
inekisticas signilicativas en ke etapa correspondiente
ala aparicion de Ly primera articalicion pl.n-.lu.u {Rel,

11.15).

Las fuerzas de compresion hacen que disminuyan
las rigideces de las columnas, de manera que si su
eférlo ne se tiene en cuenta se sobrestiman los mo-
mentos en ellas y se subestiman los de Ias trabes; I
reduccion en rigides, que es i funcion de fa e

nd.ul \/I‘J S/ET (Cap. W), no excede de cinco pror

ciento cuande \/PL*/El es menor que 1.0 (Rel.
1116} ,- por Jo que puede despreciarse en la mayoria
de los problemas <e disefio; sin embargo, en la Rel,
11.15 se recomicnda que s¢ calcule el yadical para
columnas selectas de marcos altos, y que si es mayor
fue 1.0 sc incluya el efecto de las fuerzas normales en
el ciléulo de ks rigideces e los miembros. (Sustitu-
yendo I por Ar? y maltiplicando numerador y deno-

(/M

en colmmngs de dimensiones ysus-
(I./7 == 40) | hechas con acero A30 y

minadaor por P, \/PLY/EF toma Ja lormg

VFIP) (a8 ;

les en edificioy

p

T W e - P—""h—v
PS

h HY (c)

Iy _(A) X

7T Hh PA
(a) bt
e
MagfHp + P A

Figura H 36, Cvlumna real, configuracion deformada y
~diagruma der momcntos totales. (Incluvendo efectos de se-
gundo orden)

P
PA |
B
(8 y (H+PA/n)y=
Pa
y
h (b}
=(H+-—)h
| _‘flﬂ\ Hh+Pn
77 | M gs(H+ Pa/ﬂh
ta) r~
=Hh+PA

Figura 1137, Colymna con la Juerza horizontel incremen-

tade v diggrama de momentos de primer orden correspon.

dicnte.
semetidas a compresiones relativimente altus (P/P, =~
0.7 bajo cargas factorizadas), vale abrededor de 1.2)

Las deformaciones axiales e las columnas pueden
ser importimes en marcos allos v esheltos, y aungue
no hay reglas definitivis, en In Rel. 1117 se veco-
mienda gue se tengin en cuenta cuando la relacién
alturazancho del marco exceda de tres o cuatro.

Las deformaciones por cortante pueden  ignoranse
casi siempre.

El efecto de segundo orden que tiene mis inHuen-
cia en el comportamiento de marcos altos e« et 1la-
mado efectn PA, y en la mayoria de. los casos de

-importancia prictica el problema se reduce a cvaluar

lo; las solicitaciones adicionales producidas por €

pueden determinarse por medio de un anilisis dei-
segundo orden o madilicando los resultados de uno de!

primer orden.

A. Evaluacion del efecto P-delts ) i

El clecio PA puede evaluarse por medio de un

aniilisis de primer orden de Iy estructira con las care”

gas verticales reales y las horizontales, éstas incremen--
tadas en la cantidad necesaria para reproduceir aproxi-.

madamente Jos efectos deé segundn orden, como se

muestra en las Figs. 11.36 vy 11.87.

En la Fig. 11.36a se ha dibujado una columna en’
voladize con una fuerza veriica) Py unit horisontal H,
aplicadas en el extremo superior, y en las Figs. 11.860
y ¢ se muestran ia columna delormada y su diagra-

ma de momentos, en el que se han considerado los -

momentos 'primarios y los sccondarios, originados al
obrar 1a carga P sobre la columna deformada; el
momento total en una seccion wramwversal cualquiera,
una  distancia v del superior,

situada a extremo

es Hy + P[(a/f)y + 8) = Hy + P(a/h)y + P§ y el

miAximo, en Ia base de la columna, vale Hh + Pa.
En la Fig. 11.374 se ha dibujado otra vez la colum-
na, incrementando Ia fuerza horizontal que actia en

Ty
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P 8 4 P ’,t,f -
(et o-ivi, M __’jﬁ,"c. .
WH2Pl (O] Mg My T -\ g -
. +Hwepa 7 EMD) pea™ Mac
" #-!hivPA
(o} . (e} (a4}
{a) lBlL ta) ta @
b . : -
Y,
P P
Suma de momanios a0 G Suma ds momentos e Columng del Columng del moren
boss del marco deformads "la bass del magrco ne marca defor no datormade.
con Cargas reales = deformaodoe fan cargd mado.
Mh+ 2Pa horizgntal Incrementoda
sHh+2PA

Figura 11.38, Efecte P/ en un marca, ¢ incremenio de la fuerza korizontal pare reproducirlo con un aruflisis de primer

vrden

su extremo superior ein Ja cantidiud Pash, necesaria
para que ¢l momento en la base, obtenido con un
analisis de primer orden hecho con 1a fuerza horizon-
tal incrementada, sea igual al momento de segundo
orden de la columna con las cargas reales, En la
Fig. 11.37b se muestra el - diugrama de momentos
correspondiente; el momento en la seccion situada 2 la
distancia v del extremo superior vale Hy + P (Afh)y.
Comparanda los diagramas de las Figs. 11.36c v
11.876 s¢ ve que los momentos naiximos, en fa base
de 1a columna, son iguales, pero en las secciunes in-

termedins se obticnen momentos mis grandes al hacer -

un anilisis de segundo orden de la columna con Lus
cargas reales que cuando se efectia uno de primer

ordent con la-fuerza horizontal incrementad:; la dife-
rencia es el término P§, producio de la carga verl_i(':nl
por ¢l desplazamicnto del eje de la columna respecto
a la linea recta que une sus extremas, que no se tiene
en cuenta en el andlisis de primer orden con Ia

[uerza horizontal incrementada,
Las fdeas obtenidas al estudiar fa columna en vola-

dizo son aplicables a4 un marco cualguiera, como el
de ta Fig. 1138, En ver de efectuar un andlisis de

segundo orden se puede hacer uno de primero, incre-
mentando la fucrza hovizontal en una cantickid igual

al pl'mlurlu de Baosuma de s cugas verticales por el

(lcspl:Uumicnm horizontul del cabezal dividido cenoe

la altura del marco, 2PAfh (Fig. 11.38b). Los momen-

p P

28

(b) ESTRUCTURA FICTICIA
EQUIVALENTE

Figura 11.39. Efecto PO e un marco contraventeade

.

Loy gue se obtienen en los nudos son COIveCtos, pero,
en los puntos intermedios de las columnas talta incluir
cl producto P, lo mismo que en la columna en vola-
dizo. Los momentos P§ sc tienen en cuenta indirecta-
mente, amplificando los ohtenidos en el amilisis con
las fornulas deducidas para columnas con extremas

fijos finealmente.
- {¢) NUDO(A) DE LA ESTRUC- o En resumen, si se incluye el efecto PA en el anili-

, TURA REAL DEFORMADA sis, el diseiin de las columunis se efectian como sisus
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las columnas iguales al efecto pA
extremos no se desplazasen linealmente, pueste gue
los efectos de ese desplazamicnto estin incluidos en
jos clementos mecianicos de diseno; por consiguiente,
i se usan formulas de interaceion se toma un factor
K- menor que 1.0, v C,, se calcula con La expresion
06---0.4A /M, > 04, ’ -

Como ‘el desplazamiento Jateral total A no se ¢o-

nace de antemano, el andlisis de una estructora real
- se efectin por medio de varios cicloy de iteracion.

Si 1a estructura estd formada por vigas y colum-
nats articuladas entre si y a la cimentacion, y L resis
tencia 'y rigidez laterales se proporcionan por medio
de contravientos, se tiene a situacion indicada en Ia

Fig. 11.39.

La fuerza T en la diagonal de la estruciura ficticia
%quivalente,_r;nlculmlu mediante un aniilisis de primer
orden, basado en L geometria inicial, vale (H + 2Pa/
/by feos .

'En la estructura real deformada (andlisis de segun-
do orden), ¥M, = 0= Hh —P(L.—a)+ Pa + v.L,
I, =P— Hh/l.—2Pa/L,Vy = P+ Hhyl 4 2PA/L,

Del equilibrio del nudo A (Fig. 11.39¢):

. P Hh 2 Pa
b2 - B T P oS
v S cosy cos i+ I I. +

+ T_“"—” (a—v)=0

e o h 2PA
cr = g
L Wty ) {sen (a~7)
y-es un dingulo muy pequeiio, ]ncén'

sen (o — y)=iesenag =h/S, y

. L 2PA s IPA 5
T=-—(H4+ =)= (H } oo =
. I (H + h ) h (H + h 'L

Figura 11.40. Desplazamaentos, cortantes de entrepiso y fuerzas ficticias que produce

“carse a marcos de cualquier altura,

2Piqy 3P4
Vit (Apg ™ D= i
R T Pl o
L iPy S
V= AR TR Bl

n momentos en los extremos de

. 2P
= (H + —Eé) Jcos a

Este es el valor obtenido en el anilisis de primes :
orden de 1a estructura con la fuerza horizontal incre-
mentada, de manera gue con los dos anilisis se Hegﬁ
a resultados que son iguales desde un punto de vista

prictico de diseiio, :
Las ideas que se acabun de exponer pueden apli- ©
Si 1a carga vertical total que obra en el marco des-
de ¢l nivel superior hasta ¢l i inclusive es XP;, cl.‘
desplazamiento total del piso i s 3, y cf del inmediate
inferior a;.,(Fig. 11.40) la suma de loy momentos de
segundo orden en los extremos de las cnhlmliils. dhel -
entrepiso /, lmitado por los miveles ./—1 € 1, €
ZP; (AI‘AH)’ y la fuerza cortante ficticia en ese en-
trepiso necesaria para producir los momentos de segundo

orden es TP (A — A /hi
'|.'-.

En general, la Tucrsa cortante ficticia V; en un en-’

trepiso cualquiera i se caleula con la expresion.

TP, o r?
V.' e 'h_' Aip i-1 . (113) ’)

donde TP, es ¢l peso del nivel considerado s él de
todos los gue estin encima de ¢l A, 5, el desplaza-
miento relativo entre los dos niveles que limitan o
entrepiso y Ay lnoadvara de &see. La fuersa horivon:
tad ficticia que debe aplicarse en el piso 7 ox Ia dife-,
rencia de las cortantes abajo y arriba de él (Fig. 11.40),
o sea

Fi=V—T.=

_ P }’i ) ) Pi']. .
h, (A, — D) — F, (Ai.,—aj) =

X P P -

= ir i- — P10 4 -4 L

i Air i Fro A i (1 ):

|
i
|
|
|
|
i
|
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|
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Como al inigiar el andlisis de la estructiira no-s€ 86105 efectos de segundo orden directamente, de una ma-

conocen los desplazamientos finales, el efecto Pa se nera aproximada, sin tener que recurrir al proceso iterativo,
evalia siguiendo un proceso iterativo. El primer paso que puede resultar demasiado largo cuando se aplica a edi-
consiste en hacer un anilisis de primer orden de la ficios altos y con un nuMEro considerable de columnas.
estructura con las cargas verticales y horizontales que Un primer método aproximudo consiste en estimar
obran sobre ella, determinar los desplazamientos & de las desplal:lmit‘mos de entrepiso tomando como base .
los entrepisos ¥ calcular, con la ecuacién 11.4, las fuer- los requiSitos contenidos en los codigos de cOnstruc:
zas ficticias que deben aplicarse en todos los niveles, cién, y utilizarlos para calcular las fuerzas horizontales
Las fuerzas ficticias obtenidas en ¢l primer paso s¢ ficticias, Conocidas éstas se hace un anélisis dé primer
suman con las horizontales reales y se hace un pueve — orden de la estructura con las cargas verticales rea-
andlisis de primer orden, nplic:mdo a la estruciura les y las horizontales'incremcmadns, y se determinan
las cargas verticales reales y las horizontales incre- los desplazamientos de 105 niveles: si son menores que
mentadas; se vuclven a detcrminar los desplammien- los supuestos, los elementas mecanicos obtenidos re-
tos A y las nuevas fuerzas ficticias, con lo que termi- . presentan una .aproximacion conservadora de los rea-
na el scgundo cicla de iteracion. les, puesto que corresponden a desplazamienms de
El proceso se repite tantas veces Como i necesa- entrepiso mayores que los que se presentardn en la es-
rio, Uli“mﬂdﬁfn cada ciclo las [uerzas horizontales tructura_,' y pueden utilizarse en el diseia. Se abtiene
ficticias obtenidas ¢n el anterior, sumadas a las reales, asi un disefio conservador, pero que requiere un
hasta que los desplazamientos calculados en dos ciclos [rabajo mucRo menor que el necesario al emplear ¢l
consecutivos ticnen valores suficientemente CETCanos; método iterativo. (Suponiendo que Afp = 00025 es
los elementos mecinicos resultantes incluyen el efecto un indice :u:eptable de ios dcsplazmnicnlos laterales
Pa en todas las vigas y columnas de! marce. bajo solicitaciones de trabajo. y que el factor de carga
En estructuras bien diseiiadas la convergencia  es para disefio por fuerzas horizontales y verticales com-
muy rapida, y 1a primera iteracién sucle producir binadas es 1.3, en la Rel. 11.19 se recomienda que se
resultados aceptables; en la mayoria e los casos basta tome 0.004 como indice de desplazamiento bajo car-
con dos o tres ciclos. gas combinadas factorizadas. con lo que s¢ tienen en
Si después de seis o siete ciclos no s¢ han obtenido cuenta los desplazamienws adicionales ocasionadns" por
‘odavia los momentos finales seguramente conviene el efecto Pa). .
modificar la ‘estructura, que es demasiado fexible, Si En la Ref. 11.13 se propone otra manera aproxima .
el proceso no converge, la estructuria ¢$ inestable, da de calcular los efectos de segundo orden, que Pm- .
El método descrito se ha aplicado principalinente porciona resultados aceptables para diseno; se lieva
4 fnarcos con cargis verticales y horizontales combi- ?cabu por medio de fos pasos siguien_tcs:
nadas, pero puede utilizarse tambié¢n para analizar, 1. Se efectia un andlisls de primer ord-cn para de-
estructuras con carga vertical unicamente (Ref. 11.8) ¢ terminar el desplazamiento Ay de cada nivel. .
al hacerlo, los desplazamientos A se calculan con and- 2. Se calculan. los desplazamientos incrcmema‘@)s
lisis eldsticos de primer orden de 1a estructura sobre por efectos de segundo orden, por medio de la expre-
la que acthan las cargas verticales veales y Ias fuerzas Sion
horizontales ficticias determinadas con las ecuaciones
113 y 114, 8i fas cargas verticales no producen des- A, T e———— Bui (1.5}

. L. . . R w = ooV R,
plazamientos significativos de los pisos (en marcos T Pd/Vih

simétricos en geometria y carga los desplazamientos

son nulos) las fuerzas iniciales se calculan tomando e fa que Ay € la detlexion de segundo “orden, es’
como base las imperfecciones correspondientes 2 Ias decir, el desplazamicnto total del nivel | ocasionado
tolerancias _de meontaje, las que se incrementan  des por Ia accion combinada de las Tuevzas horisontides y
pués por el efecto PA. ' ¢l efecto PA, A es la deflexion de primer orden. pro-

Fl métoxdo es :|plic;thlc tanto a4 Marcos no contra- ducida por bas cargas verticales v horizontiles reales,
ventealos como 3 los que est:in pruvi.\ms de contra- calculada en 1, 5Py ¥ V. son, respectivumeme, Ia
'vienws o muros de rigidez; en el segundo  caso se carga vertical total acummiada desde el extremo supe-
incluyen -esos clementos verticales adicionales en los rior del edificio hasta el entrepiso considerado y la
andlisis de primer orden, con lo gue s¢ ticne en cuen- fuerza cortante real en el entrepiso, y Ir; es la altura
ta su efecto en ¢l cileulo dde desplazamientos y fuer- iibre, entre los niveles que lo Jmitan. '
ras ficticias, 3. Se determinan las fuerzas horizontales ficticias

Métod imad | | ofecto PO utilizando los desplazamientos Ay
todos aproximados para avaluar @i sleclo ;
B. P e 4. Los elementos mecanicos de segundo orden se

“Se han propuesto varios procedimientos para determinar oblienen con un nucvo anaiisis de primer orden del
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marco sometido a li accion simultinea de Ins car-
gas verumlu y horizontales reales, mds las' luerzas
ficticins calculadas en ¢l paso 3.

Finalmenie, en la Rel. 11.20 se propone la fonmula
11.6 para “calcular, aproximadamente, los momen
tos de segundo orden en los extremos de las colum-
nas de un entrepiso, producidos por cargas vertica-
les y horizanitales combinadas:

X Pi/h
I‘Z.\_. Pi/h.'

M=V h (1 + ) (11.6)

X P, ¥V, y by dienen los mismos significados gue en
la ccuacion 115y H es la rigides. del entrepiso,
igual al cociente de la fueiza cortanie entre el despla-
samiento horizontal relativo de los dos niveles que lo
limitan. -

Los momentos finales en los extramos de los miem-
bros se calculan como sigue:

1. Mediante un andlisis de primer arden se abtie-
nen los momentos en los extremos de vigas v colum-
nas, prmlucu[()s por bas cargas verticales unicumente,

2. Haciendo owo aniilisis de primer orden se ealeu-
lan los momentos ¢n los extremos ocasionados por las
fuerzas hnri'rm_n:llés reales exclusivamente,

3. Los momentos obtenidos en 2 se muliiplican

por el factor de amplificacion dado por la ecuacién

1.7, que proviene de la ecuacion 116,

<P /h;

FA =1 '
: YR T2 P

(11.7)

»

i}

4. Se superﬁonen Jos resultados de los pasos 1y 3,
con lo que se obticnen los ‘momentos finales ¢n bos
extremos de vigas y columnas,
tos de scgundb orden.

En la Rel 11.21 se demuestra que los resultados
obtenidos al aplicar este método a marcos regulares
aproximan de una manera excelente Jos que se obtic

amplilicados por elec

nen por irericiones. ®
C. Empleo de cargas verticales factorizadas.

Hasta ahora se han calculado los efectos PA utilizando
cargas verticales de trabajo: sin cinbargd, en la Ref. 11.18
se recomienda que las fuerzas horizontales ficticias se
calculen con las cargas verticales factorizadas, es decir,
multiplicando P, por el factor de carga A correspon-
diente a la combinacion de solicitaciones que se esté em-
pleando. '

* En la Rel. 11.2 se recomienda gue el cilculo del faclor e
ampliacidn  se haga wiilizando en la férmula 117 Jas
cargas  verticales factorizadas, e decir, multiplicande P,
en numerador y denominador, por el facior ¢ carga 3, eorres.
pendiente a la tomhbinacién de acciones cn estudio,

h. F2.. 22
Fy 2y
@ b — P
= Ir, | l
o
?, /| .
g I /! »
-3 v I F
)
Sl /00
-J / [ _.L T ..L
i / l I
/oo jl
1l
o] A, A'l .98 Desplozemientos
horizontoles

Figura 11.41. Introduccidn del factor de carga N oen ol
cilculo de los efectos de segundo orden

A primera vista parece que ¢l factor L no dehe
incluirse en los cilculos, puesto que se preiende de.
terminar el clecto A biajo cargas de trabajo: sin em-
bargo, si se supone que el comportamiento de la es
tructura sometida a curgas verticales Py horizontales
Fes el representado con linea llena en ka Fig. 1141
y que F.y F, son, rcspcrtiv;nncmc. Las Nuitersns Latera-
les correspondientes al limite de utilidad estructural
{(aparicion del esluerzo de fluencix o (ormacion de

Ia primera articulaciéon plistica) y las de qrabajo, que

guardan entre si una relacion igual al factor de carga
A, s¢ ve que el desplazamiento &; producido por F; es
mayor que LA, lo que es dehido a bow clectos de se-

gunda orden,
El emplea.en el anilisis de fumn\ |I(lllltlnt.l|E§ fic-

ticias calculadas con las cargas verticales factorizidas
es equivalente a usar Iy deflexiones incrementadas
Y {(Fig. 11.41) en el cileulo deb efecio PA producido
por cargas de trabajo, de manera que lis fuersas

cortantes, Jos momentos flexionantes y las luerzas axia.

les de segundo orden, correspondicntes al timite de
utitidad estructural, son iguales a Ins producidas por
las cargas de trabajo multiplicidas por ), con lo que
se conserva el factor de carga deseado.

Efjemplo 11.6

Rediseiiar ¢l marco del ejemplo 114 atilizanda ¢l
método basado en esluersos permisibles y los elemen-
tos mecinicos determinados con un analisis elastico
tde-segundo orden,

A ANALISIS.

Al. METODO ITERATIVO,

El anilisis elastico de segundo orden se efectud -

Ay



Tabla 11.4 Andlisis eldstico de segundo orden, por 2l método iterativo, del marco dsl ejemplo 11.6

N CARGA VERTICAL CARGA VERTICAL +515M0 —an CARGA VERTICAL +SISMQ +—
Fuerzas L F - jiva| Fza. H | Despl. st} Cortant Fre. etectiva
k v za. H [ Despl. '3[ Cortante i Fza_efec- | Fza. H | Despl.iot.] Cortante . Fza. efectiva | Fra. spl. iat. -ortante g o
Harizontales € Jexterior | taral & | ficticia V FzFa. fictiche Lo W+ F| exterior A ficticia V Fz::.(f_lx_:t;ila H+F exterior fieticia V Fz;,(::::ll:w M+F
L (Toni | tem) | (Ton): (Ton) {Ton) | (Tont | (cm) {Ton} {Ton] Tond | temt | {Tom [Tonl
Fzas. 0.913 11.413
2 0 0.71 0.197 0.197 10.50 2.07 0.439 10.939 10.50 357 0.913
exteriores ) 0.197 . 0439 0.712 6572 580 1.99 E 0.527 5.727
reates (ter. ciclo | o | © | e 0.146 0.145 580 1.3 1211 : : : 1.840
de iteracion)
Faas, 2 0.76 0.208 0.208 2.25 0.480 10.980 386 0.971 1147
exteriores 0.208 0.480 oSN
mis fuerze 1 0.40 0.162 0.162 142 0.833 6.633 2.18 1.045 6.845
ficticias 0.370 1313 2016
del ler. ciclo o - z
[20. cicla) N . ) ‘
. 2 0.77 0.208 0.208 2.27 0.486 10.986 2.89 0983 0.983 11.482
Jer, ciclo de 0.208 . 0.486 19 g 1.042 6.842
1 4 0.836 6.636 2, . .
iteracion ! 041 | 5370 0.171 04N 1.43 23 2025
2 2.27 3.89
40, ciclo de 1 g:;" 143 219
iteracion 0 s K

Con I8 aproximacién utilizada {cm con dos decimales} los desplazamientos ealculados en 8l cusrto cicla de iteraclén son iguales a los del tercero, por lo que los célcuios

tarmingn con el cusrto ciclo.

([ [ $omdn soore  yLg

oI

88.
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1297 v /m 8T/m 20T 8~ +27.72 -2928 +5696  -2832
o YIIITOITIITOO aal A LN - i
H ] - Lav
. ~27.72] -27.68 *rh2032
207 201 . : '
4T/m 6T/m - -
_ Yoot ~'e0%y3682  ArRerz [ [2aes
D £ . F_ H—’ﬁ} 4 Y WA
-20.4 -26.40} +65.13  —28.30 | —1.55
5m
A L’ il : c 3190 w~N-27.55
'!77 z . y] ’7;7 lrres
b om % 10m

(0 }CARGAS .DE TRABAJO (VERTICAL
’ +S1SMO DE DE DERECHA A 1Z
QUIERDA)

IVBL 2

Na=cortante en ¢l entrepleo I.ZI(J\Zszh.’z -,A|'2:
(LTX 138 /400) 1.88=0.913 Ton

¥, scortants en ‘sl antrepiso Ousl A% P'/ho'lAw 2
LLTX272/50011.9921.840 Ton

Fuerza ficticlo Fy =¥y 0.913 Ton

Fuerza ticticio F, =V, -¥, = 0.927 Ton
(c)DESPLATZAMIENTOS Y FUERZAS HO-
RIZONTALES FICTICIAS

(b)MOMENTOS OBTENIDOS CON UN ANA -

LISIS DE PRIMER ORDEN (TM)

o}
20T rim g1 20T,
sevansssznrsrnnzen JREDDBNSNEARNAGRRNNL A
10.5+0.913s
=il. 413 Ton
207 i 20T
T T ETEITLTT T TUTTSITIIETI Ty,
. 58+0.927=
»§.727 Ton
A
o g 77

d)CARGAS PARA EL SEGUNDO ANALISIS DE
PRIMER ORDEN

Figura [1.42. Primer ciclo del andlisnis terative de segundo orden, para cargas verticales y sismo de derecha g izquierds. .7\"-'—‘ 17

con el método iterativo descrito en 11.5.2.A; se to-
maron como base lus propiedades geoméiricas de las
vigas y columnas obtenidas haciendo el disefio con
esfuerzos permisibles y un andlisis de primer orden
(ejemplo 11.5) y los andlisis de primer orden se lleva-
ron a cabo con el programa STRESS, calculando ma-
nualmente, entre cada dos ciclos cnnsecutivos, las in-
crementos de Jas fuerzas licticias horizontales,

La estructura se analiza con luas tres condiciones de
carga consideradas en los ejemplos anteriores: cargas
vérlicalcﬁ pPermuinentes, y cargas verticales mis sismo
en cada sentido, Los tres andlisis se hicicron con las
cargas.de trabajo, pere al utilizar la ecuacidn 11.3
las fuerzas cortantes ficticias, en todos
By por 1.7, que es el factor
de carga de la primera condicion; se conservd el inis-

ara calcular
Jlos casos se mubtiplicd X

mo valor en los casos en que intarvicnen solicitacio
nes slsmicas para amplificar los cfectos de segunia
orden, ue son pxo importantes en un marco de dos
pisos, ¢ ilustrar con mis claridad chino se calculan,
(Cuanda el diseio de algin clemento de 1a estructura
quede regida por una combinacién que incluya sismos

ot

deben utilizarse los momentos de primer orden incre-
mentados en Ia diferencia entre cllos y losde segundo,
que corresponde a b = 1.7, multiplicada por 1.13/1.7,
donde 1.13 es el factor de carga para la combinacidn
considerada) .

Coma el marco no es simétrico, las cargas verticales
producen desplazamientos laterales, efecto PA ¥ fuer-
sas horizontales ficticias: no se incluye en el -andlisis
la falta de verticalidad por tolerancias de fabricacion’
o montaje. ‘ :

En la Fig. 11.42a se muestran las cargas verticales,
y las fuerzas sismnicas de derecha a izquierda, todas de
trabajo, en la Fig. 11.426 Jos momentos en los extre:
mos de vigas y columnas obtenidos con las cargas de
Ia Fig, 11424 y un andlisis de primer orden, y en la
Fig. 11.42¢ se indican los desplazamientos de los dos
niveles y se caleulan las fuerzas ficticias horizontales:
finalmente, en la Fig. 11.42d se muestran las cargas
totales que deben emplearse en ¢l nueva andiisis e
primer orden, correspondiente al segundo ciclo, las
que incluyen las fuerzas ficticias horizontales calcula-

das en ¢
i



9 0 Analisia elistico y disefio basado en csfuerzoﬁ permisibles

575

o) CARGA
VERTICAL

bJCARGA VERTICAL

+SISMO DE 1Z-
QUIERDA A DE-
RECHA

“In] £ 1 MOMENTOS DE SEGUN-
DO ORDEN CON Az 1.7

{ ) MOMENTOS DE PRIMER
ORDEN

{ )} MOMENTOS DE SEGUN-
DO ORDEN CON A= 1.13

[+2061] [-3475] [+s0.25) F37.44)
6\ {+20.46) (-34.87)/ H \(+50.10) (-37.20)/ 1
(2] ) Tk '
(-20.46) | 5 21523y Y war.29)
[-20.61] [-15.45] [r37.11]
[-1607] | [+24.6 3%] [F15.28])  Faz9 [+29.52:l
C{=16.09) ¥\ \(+24.37 Lo\ (- 14.99) (-43.24} /- L3‘(1—29_43 :
(- s21) Y (-32.86) * (+47.56) N Ts)
[- 8s6] [32.43] [+ar.72} [+1338]
[- e.66] [+ 1.95)
(- s121 N _ it 2.64)
A B c

{+12.82) {40.74) (+43.03) {-46.48)

[+12.69] [-4085]} (+a2.89] [46.85)
"'3'09’\\4)}‘“3'09) (-4052){\4}(“3.30) (—46.I5}_{){+46‘|5)
[-12.69] SM)41.99Tm|| Lr46.65]
{-1282) (-2.78) S[ME4396 Tm|(| (+46.48)

[-2.03] 3{M)»43.30 Tm
‘ .. |¢2.28)
<T' 6.27) HH11.50) & 0.69) {508.68) {+28.88)
(-16.33) [+11.22] [~ 0.40) [-59.02] [+28.78]
(-16.10 WP\ (+12.05) (- 1.26)/ 1Ny -58.01) /1N (+29.07)
(+ .05/ (-38.80)% ¢ 4 (+4007) \~V (128.93)
{+ 5.13] [-39.19] [+39.60) [r30.23]
+ 4.717) (-39.06) {+39.76) #+29.79)
I(M)=81.47T
. H17.19) 3[ml- 33‘037: é34.11)
L\. [+t7.83] 3 (M- e386Tm | [F34.89]
ZiD (+15.93) —O= {+32.58) -]
Erza.zz) ¢28.88) 57.44) © (27.72)
+28.47] [-28.68) +57.68] . [27.42)
_' ¥+27.7z) (-29.28)/  \ (+56.96) (-28.32)/
(-27.72 M ' NN (-27.¢8) ' Y (+28.32)
{-28.47) (-28.99] [+27.42]
(-28.22) {-28.5%) {+27.12)
{-1890) {(+37.43) ¢29.70) (-21.13.) : “+3006)
-1583) [+37.89] [30.20] [-26.82] [+30.18)
(-16.041\(+36.52) (-28.72) /v (-28.30)/ - t-29.85)
(-20.48) (-26.40) 7 Jhsa.l}) \ﬁu(- 1.58)
[F22.04) | . 25.74) Ci55.94) - 3.54)
{-21.82) €25.96) 4-56.67) ¢ 287)
33.81) E—so.oc»
[-34.78) -31.24]
I (-31.90) A -27.58) D

¢ JCARGA VERTICAL
+SISM0O DE DERE -
CHA A 1ZQUIERDA

Figura 11.43, Resultados del andlisis del marco del efemplo 11.6 (momentus en Tm}

i
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En el segundo cirlo se procede igual que en el pri-’
mero, pero wilizando Tas cargas de Iy Fig. 11424,

gpe incluyen las fuerzas horizontales Ticticias del pri-
mer anilisis, y se caleulan las nuevas Iierzis liciicias
©yue se afiaden a las horizantales exteriores parit cfec-
tear el tercer ciclor el proceso termina cuando se
obtienen desplazamientos iguales en dos ciclos suce-
sivas (lo que sucede, en este caso, entre ¢l tercero y
el (’ll:ll“l()) y los elementos mecinicos obtenidos en el
titimo piaso incluyen Jos electos Pa.

En la tabla 11.4 se resumen los resultados del andhi-
sis del marco, por carga vertical y por carga vertical
miis sismo en cada sentido, v en La Fig, 11,48 se mues.
tran los momentos de primer orden y los momentos
linales correspandientes n cada condicion de carga,
calculados introduciendo ¢l factor % = 1.7 en la ecua.
cion 11.3; ademas en Tas Figs, 11434 y ¢ se indican
los momentos de segundo orden que se ohtendrian
tomando A = 1.13. (Son iguales a los de primer orden
mis ¢l incremento caleutado con L = 1.7 multiplica-
do por 1. 13/1.7; al seguir este camino se ohtienen mo-
momentos de segundo orden un poco mayores que
si se calculan direciamente con ) = 1.13) .

A2, ‘METONO APROXIMADO DE LA REF.
11.20;

Al aplicar este méteddo para caleular los efec-
tos de segundo orden se determina un factor de
amplificacion en cada entrepiso, pc)i’ metio de la ecua.
cion 11.7, en la que se utilizan las cargas verticales fac-

torizadas (ver nota al pie de la Pag. 572 y Art. 11.52C,
con'lo que toma la forma

<P .
FA =14 2L v

R 2'p Pi/h, (118

La precision de esta ecuacion depende de Ta exacti-

tud con que se calcule la rigidez de entrepisc R. (En

la Ref. 11.21 se demuesira que si esa rigidez se deter-
ming con los desplazamientos obtenidos en un anid-
lisis “exacto” de primer orden, la ecuacién 11.8 con-
duce a resuitados que, en marcos regulares, coinciden
casi exactamente con los que se obtienen con el pro-
ceso iterativo),

Conacidos los factores de amplificacién de todos los
entrepisos, los momentos ¢n Ins extremos de fas colum-
nas de cada uno de cllos se obtienen sumando los de

carga vertical, determinados con un andlisis de primer

orden, con los producidos por fas Tuerzas horizontales
multiplicados por ¢l [wcwor de amplificacion corres
]mndierfw' como lay vigas forman parte de dos entre
pisos, gue tiencn en general factores de mnplificacion
diferentes, deben d]llslﬂr'ﬂ_ los momentos ¢n suy extre.
mos de maneri gue se satisfaga e cquilibiio en los

91 37 565 -680 6 | Agr2Teem
-T. - - -88
3 ST e
1TaTNL ] rizas \V+sese T
-0.01 ‘{I2.32 Jj-:g-us.?a a7zl -0.41 i 8 e iem
7 _ i
+12.32 —62%] -7.49 Sdsie ,
1/8, =8
1 Yo
At24.05 Axt2992 | *l.68em

Figura 11.44. Momentos producidos por sismo de r'zquférd:"a
a derecha (sin carga vertical) y desplazamientos correspon-
dientes

nudos; la tinica excepcién la constituyen las vigas del
nivel superior.

En la Fig. 11.43¢ se muestran los momentos e
primer orden producidos por las cargas verticales, y
en Ja Fig. 11.44 los ocusionados por las fucrzas hori-
zontales correspondientes a sismo de izquierda a dere-
cha; ‘en esta figura se indican ambién los desplaza-
micntos harizontales de los doy niveles. :

La r:gldcz tle cada entrepiso se ha ca!culado en este
c]emplo con dos desplazamientos horizontales dife.
rentes, el producido por las luerzas sismicas.solas y
el ocasionado por la accion combinada de esas fuerzas
y las verticales, abtenido con un -anilisis- de primer
orden. (Como el marco es geométricamente asimétrico,
y también lo son las cargas verticales, éstas producen
desplazamientos lineales de los entrepisos que se mue-
ven hg}cia Ia izquierda, haciendo que aumente la
rigidez del marco, para fuerzas sismicas de izquierda a
derecha y disminuya cuando cambia su sentido).

Entrepiso 1.2

Carga vertical + sismo —
R, ., =105/0.76 = 1382 T/cm
Sismo tnicamente:

R, ;= 105/1.1 = 9.55 T/cm
Entrepiso 0.1
Carga vertical + sismo —:

R, , = (105 4 538) /1.31 = 12.44 T/cm

Sisino Unicamente;

Ro,= (105 + 5.8) /1.68 = 9.70 T/cm

0.76 cm.y 1.31 ¢m son los desplazamientos relati-

vos de entrepiso ocasionados por la combinacién de .

cargas verticales y sismo de izquierda, a derecha.

Kl factor de amplificacién del entrepiso 1.2, caleu- *
lado con ) = 1.7 y la rigidez cor rcspondlente a rarga e

vertical mis gismo, cs

'4
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XEP/n; . -

FA=l+ g oy <pm =

1.7 % 1367400
1382 12 x 1.7 X 186/400

=1+ = 1044

Con esta misma expresién se obtienen varios facto-
res de amplificacién para cada entrepiso, que corres-
ponden a los diferentes valores de X y R; se resumen
en la tabla 11.5.

Las rtgtdeccs reales son las mis altas, seialadas con
un asterisco en la ¢abla; conesponden a la accién
simultdnea de carga vertical y sismo,

La 1mplificacié-n de momentos es mavor en ¢l primer
entrepiso que en el segundo, porque la columna biar-
ticulada no contribuye a la rigidez; sin embargo, €8 poco
importante en los dos, como sucede generalmente en
marcos, de poca altura. (2.9 .por ciento en el segundo y
5.3 por ciento en el primero, obtenida en ambos casos
con A = 1.13, factor de carga para solicitaciones verti-
cales y sismicas combmadas y con la rigidez real del
entrepiso).

En la tabla 115 sc incluyen los factores de amphh-
cacién obtenidos por iteracién, que se han determina-
do dividiendo la suma de momentos de suzundo orden
en los extremos de las columnas de cada entrepiso
entre la suma de momentos de primer orden en los
mismos extremos. (Las sumas de momentos estin anota-
das en la Fig. 11.436). Los resultados coinciden casi
exactamente con los del métoda de la Ref. 11.20
cuando se emplean las rigideces reales, en las que se
incluye el efecto de- las cargas verticales.

Para la comhinacién de carga vertical y sismo “de
derecha a u.qu\erdn se llega a resuitados semejantes, con
factores de amplificacién algo mayores. :

57T

9 2 {+1288) [-4088] [Fe310] [~46.41]
(H277) (-4077)  (+4300)  £46.54),
([-lz.rr])w_ ; § #2 - 1 w46.349)
~12.88 ~pei-2. ~-fa8,
_ [-2.42] rasal]
f1ea0] | [+11.40] [-0.86] . -narg] &29_.06]
FISIOYT .08 (-0.86); ) + 89.22) / T+29.08)
(+5.08xt 7 t-35,08) ] /t-3374) ~-w3017) "
(+4.70] {38.08] | [+3983) fr29.73]
fr17.20 [r3a15] | ‘
“Dri7.90) B (+3501} T*

Figura 11.45. Momentos de segundo orden calculados con
el método de fa Ref, 11.20. Carga vertical + sismo =% { JA=
=1.7;[ IA=113

En la Fig. 1145 se han dibujado los momentos de
segunde orden calculados con los dos factores A, 1.7
y 113, e incluyendo las cargas verticales en la deter-

minacidn de las rigideces. Corresponden a los momen-
tos de segundo orden de la Fig. 11.43b, que se calcu-
laron por iteracién. :

B. DISERO
BL. VIGAS

GH y DE." Mms: = 34.75 Tm. Este momento, que
aparece en el extremo derecho de GH, incluye efectos
de segundo orden (Fig. 11.43a).

En el ejemplo 11.5 se escogi® para estas vigas un
perfil 7 40.6 x 30.5cm X 96 kg/m, con § = 1954 cm?,
Fy = 1670 kg/cm?, y momento Tesistente de 1954 x
1670 = 3 260 000 kg cm = 32.6 Tm; se demostrd, ade-
mids, que se cumplen las condiciones riecesarias paﬁ
que ¢l momento méximo negativo pueda reducirse en
dicz por ciento, a 34.75 % 0.9 = 31.28 Tm; como €s
menor gue el resistente, el perfil del ejeniplo 11.5 st
gue sicndo correcto, :

Tabla 11.5 Factores do amplificacion (Sismo +)

5

; | Factar de Rigidez da an- Factores da ampliticecion
ntrepiso carga A trepiso B {T/em) Mérodo de Métoda
la Aef, 11.20 Iterativo
13.82* 1.044 1.047
1.7
- ‘55‘ - . —
12 9 1.065
13.82° 1.029 1.03%
1.13
9.55%* 1.042 ——
12.44+ 1.082
17 1.081
9.70** 1.108 —
0.1
12.4a" 1.083 1.054
1.13
‘ 9.70°" "1.Q69 -

- * Alpideces realas {carga verticai -+ sisma;
** Rligidecos por siyno unicamante.
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Hi y EF. Mpg = 5025 T, Momento miaximo
redistribuido = 50.25x 0.9 =45.23 Tm.

Seccion: 140.6 x 305 cm %131 kg/m. Momento re-
sistente = 2617 X 1670 =4 370000 kgcm = 43.7 Tm,

Aunque estd ligeramente escaso, puede aceptarse el
perfil del ejemplo 11.5.

Los efectos de segundo orden intluyen muy poco
en los momentos de las vigas, por lo gue no se modi-
fica el disefic basado cn un andlisis convencional de

_primer orden, (Los momentos de primer orden de la

Fig. 11.43a no son iguales u los de la tabla 11.2;

“lag pequenas diferenciay se deben a que el anilisis

del ejemplo 11.5 se hizo con las rigideces de las vigas
y columnas obtenidas en el disefio plistico (ejemnplo 11.4)
micntras que ahora s¢ han empleado las de Jos perfiles
determinados en el cjemplo 11.5 con un discho basado
en esfucrzos permisibles).

B.2 COLUMNAS

Como los- elementos mecinicos de disefo se han
obtenide’ por medio de un andlisis de segundo orden,

. las ecuaciones de interaccion se aplican como si los
extremos de las columnas no se desplazasen linealmen. -

te, puesto que los efectos de esos desplazamientos ya
estdn incluidos en el andlisis; por tanto, F, y F7, se
_caleulan con un facior de longitud efectiva K menor
que 1.0, y.C,, es igual a 0.6 2- 0.4 M, /M, < 04,

GD. En ¢ cjemplo 115 esta cohnnna se disedd
por carga vertical; comparande los momentos de las
Figs. 11.43a, b y ¢ se ve que esa condicién, que pro-
duce los elementog mecinicos de la Fig. 1146, sigue

stendo la critica,
Se revisard la seccidon obtenida en el ejemplo 11.5

(Fig. 11.31).

Con los cocficientes 6 de la Fig. 11.26 v ¢l nomo:

grama de la Fig. 10.21a, que corresponde a columnas
con extremos [ijos linealmente, se obtiene K = 0.77,
luego. (KL/r), =077 X 400/19.5 = 16, F, = 1465
kg/em?, F! == 40938 kg/cm?.
/y‘: 36.43Ton
206/ Tm

G

400m

D

\T/ls.or Tm

36.43Ton

Figura 11.46. Elementos mecdnicos de disedo de la co-
~lumna GD

P=77.20Ton
! 21.527Tm
) (3]
5.00m
e
+ A LAl

\1/33.& Tm
: 77.20Ton
Figura 11.47. Elementos mecdnicos dc diseio de la co.
lumna DA .

=06—-04 X 16.07/206] =029 < 04

V. Cy=04

f, = 36 430/110.65 = 329 kg/cm?
f» = 2061 000/1 840 ==} 120 kg/cm?

F, (1 —f/F ) F
3 oaxilo
T 1465 (1 —320/40938) 1670

= 0.225 4 0.270 = 0.495 < < 1.00

fo f, 329 1120 |
B 228 TR0 ey 100
06, TR =800 tTe0 L

Comparando estos resultados con los del ejemplo o
11.5 se ve que la estabilidad de conjunto, que resul- i:-
taba casi critica en €, no lo es en realidad; sin em- 3 .
bargo, debe conservarse el mismo perfil, que queda u
regido por los esfuerzos en el extremo supermr

DA. Es critica Ia condicién de carga vertical mds -
sismno de derecha a izquierda (Fig. 11.47). -
El perfil utilizado en el tramo superior GD) se en:

cuentra en las condicionés siguientes:
Iu' = 77200/110.65 = 698 kg/cm
fo = 3 881 000/1 840 = | 838 kg/cm:
De la Fig. 1126, G, = 526, G, = 1.0 5 K =085 -
(KL/r), = 0.85 x 500/19'_5 = 922,

F, = 1440 kg/eme, I = 21 662 kg/cm®, .
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C, =06 — 04 x 2158/33 81 = 0.3h < U4
G, = 040 .

Y8 040 x 1 838 _
1340 (1~ 698/21 662) 1 670

= 0485 4 0155 = W40 < 1.50

GY8 1 838
el e —— - = 1560 > 1.50
1 520 + 1670 e

En el diseiio del ejemplo TE5. basado en un ani-
lisis dde primer orden, era critica la condicion de ines
tabilidad, que no lo es en realidad, y »e hacia adn
mas eritica al revisar la inestabilidad del entrepiso;
el diseno vuelve a quedar regido por las candiciones
en un extremo, el inferior, que esti peor ahora gue
en el ejemplo 115, El pelil sigue siendo correcto.

HE. En la Fig. 1148 se muestran las solicitaciones
de diseio, producidis por carga vertical s SISO
de derecha a irquicrda,

El perfil excogido en el ejemplo 115 fue 1 H 254 x
254 em x 127 kg/m.

De la Fig. 1126, G, =052 G; = 52, K, =069,
(KL . = 069 x 400/10.57 = 26, (KL./r), = 61,

Como ta columna estd libre lateralmente entre los
extremos, el esfuerro I, qucd;n regido por pandeo
alrededor de y; F, sipue dependiendo de (KL/r),.

F. = 1218 kg/cm?, F, = 15500 kg/cm?, €, = 0.4
f. = 316 kg/em?, f = 2092 kg/cm?

316 T 04 x 2092
1218 © (1 —316/15500) 1520

2= 0.259 4+ 0.562 -z 0821 < 1.50

- D QY
316 (2092 e

o & - :. 1,50
1520 1520

Una ver mis se ve que las ecuptcinnes de interac-
cién basadas en un andlisis de primer orden exageran
la ismportancia glc la inestabilidad, pera vuelve a ser
eritica fa condicidn en un extremo, y se conserva el perfil,

EB. Se encuentra en condiciones iguales a las ohte-
nidas con ¢! andlisis de primer orden, por lo que e
conserva el perfil. (La fuerza axial sube de 99.64 Ton
a 100,23 Ton, pero el awmento es tan pequeno que
no resulta significativo) . .

- . .
IF.  Fl diseno de esta columna se hizo por carga

04

Px 5l.“04Ton
’i\za.sam
M

E
29.70 Tm
\T/SI.O'Q Ton
Figura 11.48. Elementos mecdnicos de diserfio de la co-
lumna HE

vertical: comparando los elementos mecinicos de se-
gundo orden con los de priméro se ve, sin necesidad
de hacer ninguna revision, que el perfil obtenido en
el ejemplo 11.5 cstd correcto. De nuevo es critica la
condicion en un extremo. -

“FC. Fn el ejemplo 11.5 se conservd el mismo per
fil que en el tramo superior /F, aunque queda un
poco sobrado; se deja también ahora.’

En resumen, se conservan texlos los perfiles obte-
nidos en el ejemplo 115, en el que el diseiio se basé
en un andlisis de primer orden. Sin embargo, al hacer
un andlisis de segundo orden se demuestra que la
inestahjlidad de entrepiso o de miembro no es nunca
critica, y que el diseno de todas las calumnas queda

"t . ..
regido por las condiciones en que sc encuentra su

extremo mds cargado, En algunos casos pueden obte-
nerse economias, al menos desde el punto de vista de
resistencia (al disminuir las secciones podrian volver-
se criticos los desplazamientos laterales), revisando las
condiciones en los extremos teniendo en cuenta la
resistencia maxima. de la seccién v no la terminacion
del comportamiento eldstico, . es decir, utilizando la
ccuacion 6.131 en vez de la G.128,

Por ejemplo, las columnas GD y DA estin en las
condiciones siguientes:

GD. P=17x 343 = 6193 ton

M =2061 % 1.7 = 3504 Tm

£, = 11065 x 253 = 279.94 ton

M, =205 x 2 530 = 5 174 000 kg cm = 51.74 Tm
Ecuacidn 5_]31.;7

P M 6193
P, T LISA,T 27994

8504
118 X 51.74
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"= 0921 4 0574 = 0.795 < 1.00
DA, P =113 x 77.2 = 87.4% 100,

M =113 x 3381 = 3832Tm

8749 3832 0318 4 0.698 =
25098 T TR X 51

=0.941 < 1.00

En la columna G se emplea un factor de carga
de 1.7 porque su disciio queda regido por carga ver-
tical, mientras que. ¢l de DA se hace por carga
vertical y sismno, con ), = 1.13, _

La revision con la ecuacidn 6131 indica,
dos casos, que las colummnas tienen una resistencia
mayor que- la obtenida al revisarlas con la ecuacién
6,128, sin embar-
£0, no |);n¢"('v quee pucdan reduacirse las secciones.

La reserva (|t reststencia en el intervido inelistico

. s
basatda ¢n esfucrros pcrmlslb.es;

es mucho mayor en secciones en  flexocompresion
biaxial o Hexionadas inicamente alrededor del eje de
menir momento de inereia.

Fiemplo 1 1.7

En la Fig. 11.49 se muestra un marco transversal intermedio
de un edifivio, y las cargas que obran sobre él. Las fuerzas
verticales incluven carga muerta y viva, y las horizontales
corresponden aproximadamente a las que se obtienen con
un andlisis sismico estdtico, con un doeficiente sismico de

0.056 y variacion lineal de las aceleraciones desde cero en la

base hasta un mdximo en 1a azotea; (las fuerzas enlos niveles
superiores son un poce mayores, y las de los inferiores
mMenures, que las calculadas pur ese camino). Por las
caracteristicas del edificio, las trabes de los marcos transver-
sales recibgn.las cargas integras de los ﬂslemas de piso, y los
dnicos clementos mecdnicos en las columnas son los corres-
pondientes al marco de la figura (pucde considerarse que
l:nnlmu} reciben fiexidn en I direecidn normal a ¢y .
El edilicio tiene muros de rigidez longitodinales que
imipiden -los desplazamientos lineales de los pisos en
esa direccion, pero depende exclusivamente de la rigi-
der v resistencia de los anarcos en Ja dircecidn trans
versal, Diséiicnse las columnas y trabes de algunos
entrepisos tipicos, partiendo de Jos elementos mecid-
nicos obtenidos A) con un andlisis de primer orden,
B) por medio de uno de segundo orden. E1 acero es
ASG, y se unilizarin perfiles /PR (Ref. 11.10) .en las
vigas y secciones H formadas por tres placas soldndas
(Ref. 11.8) en las columnas, (Para simplificar los
caleulos, en ¢l diseiio de s columnas no se han
hecho las reducciones de carga viva que permiten
los (:é’)(h’gns) .

en los

A ' T
95
50271 NS~
] & £
4367 N. 14 - -
"0: @
3.797 — N.13 ¢
™
3227 N.12 s
E & ~
2747 Kil{o o 8
® - =
2.267 niojT 2 3
- : gi
1.88T N.9 > * 3
o~z 8
1.47T N8 |& . ¢
JR W e
1.16T NfT " :i
o @ »
0.84T - N.B_ - .:_.'
. - 5 >
05T NS | & > Z
S »n .
0.397 , NG |~ <
. . e @
: 3
0.22T N3 |e X
0.1 T N2
0.03T7 N.+—¥¢
: S
N. e -
- wL b 04+ ’

7 g
6.00m ) 8.00m ‘
A 8 i o
Figura 11.49. Marco del ejemplo 11.7

Para tener escuadrias aproximadas 'que ssirviesen
para el andlisis definitivo se hizo un disefio prelimi.
nar con los elementos mecdnicos obtenidos analizando
cl marco por el método del portal, ante fuerzas hori-
rontales, y por distribucién de momentos en entre
pisos aislados, bajo cargas verticales.

El andlisis definitivo, hecho con una computado-
ra clectronica, se cfectund para las condiciones de car
g siguientes:

a) Carga vertical, andlisis de primer orden.

by Carga horizontal, andlisis de primer orden.

7y Cargas verticales vy horizontales comhmadas
m.ihws de primero y segundo- orden .

* E andlisis de segundo orden s¢ hize con un programa basado
on €l metido de tas vigideces en el que se incluyd el efecto
Pa por medio de un proceso itciative, que incorporz en cada -
ciclo, Ly fuerzas horizontates ficticias calculadas con los des.
plaramientos ddel- ciclo anterior (Ref. 11.21).
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Tabta 11.6 Desplazamientos horizontales del marco de |a figura 11.49

96

Nl ANALISIS DE Ter. ORDEN ANALISIS DE 20. ORDEN UNCR.DE DESPL., %
vel RA

) Despl. Tota Despl, Relutivo Lin Cespl. Total Despl. Relativo &in Total &b

15 . 25.79 27.38 6.2
1.17 0.00366 1.23 0.00378 33

14 24.62 . 26.17 6.3
1,87 0.00584 1.96 . 0.00613 5.0

s .

13 22,715 Lo R} 6.4
203 0.00634 2.13 0.00666 SA

12 20,72 22.08 6.6
2.33 .0.00728 2.47 0.00772 6.0

1 18.39 19.61 _ 6.6
2.27 0.00709 2.42 0.00756 6.6

10 + 16,12 ) 179 6.6
2.39 0.00747 2.55 0.00797 6.7

] = 14.64 66
1.95 0.00609 208 0.00650 6.7

8 .78 1256 6.6
1.87 0.00584 2.00 0.00625 7.0

7 091 10.56 ) 8.6
1.86 0.00581 1.99 0.00622 7.1

¥

6 5.0 A 857 6.5
1.85 0.00578 1.98 0.00619 71

5 6.20 6.59 6.3
1.56 0.00488 1.67 0.00522 7.0

4. 464 492 6.0
1.36 0.00425 145 0.00453 6.6

3 3.28 347 5.8
1.28 0.00460 1.36 0.00425 6.3

2 2.0u 2 5.5
1.47 0.00366 ' 1.24 0.00388 6.0

1 081 _ 087 a8
083 0.00208 0.87 0.00218 4.8

o 0.06 0.00

Tonlos 103 drsplazomien tos estadn an cm.

Las colurmnnss encabezados /A continnen los cocientes ds los desplazaminntos relativos entre las siturgs da enuepiso,
En e} andliniy o0 suyuedo orden se ha incluida dnicementes i alecto PA

En fa tabla 116 se han anotado los dosplisamiencos
horizontales de todos los niveles, de primero y segun-
do orden, cmrcspun(.licnufs A cargas verticales y hogi
zontales simultdness, calculndas en e, y en las Figs,
TEH0 a 1152 se muestran los momenios en los extre-
mos de vigasy y coiumnas, y las fuerzas normales en
las colummnas, de los entrepisos 2.3, 67 y 1011,

A pesar de que el marco es eshelto y gue los des
plazamicutos relativos de los entrepisos son elevados
{los' vocientes a/h obtenidos con el andlisis de primer
orden ‘varian entre 0.002 y 0.007 aproximadamente,

miéntras que los cddigos suelen fijar limites cqmpren-

581

didos entre 0.002 y 0.004 (Ref. ll.fi3), a menos que

- s¢ tomen precauciones especiales), lo que indica que

es bastanre flexible, jos incrementos de los desplaza-
mientos produciilos por el efecto Pa oscilan entre el
cinco y € siete por ciento de los de primer orden
{(Tabla 11.6) |

Los edlculos se han hecho considerando  exclust-
L4

vamente fos elementos estructurales de acero; si se
. N . - =
incluyesen las rigideces adicionales debidas a recubri-

~micntos de vigas y columnas, sistemas de piso, cance-

les y muros divisorios, etc., tanto los desplazamientos

M
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totiies como Jon incrementos debidos al efcen Pa dis-

. . . v ) {(A) {B) (e
minuirian aprecinblemente,

) L ! . 14,47 -13.62 ~13 B2 -4 .4
En b Figo 1052 se ham calendado las sumas de los \ '} {_ 3 {Mx
e _ - ol '+ 8.32 N 1428 +8.31
momentos de primero v osegundo orden en los extre- » 5 s .
- k4 .
mos de las columnas de cada entrepise y se ha deter- T (\ o 4
. . e +7.84 ] :
minado su cociente, que es el Tactor de amplificacion, [@" y _{:s;'“"'" [ATe
7-17.03 ~i5.54 -18.34 -IT.O}‘

DETERMINACION DE 1.OS EFECTOS DE SE-

GUNDO GRDEN CON EIL METODO DE 1A REF, “\-20.63 -19.91  |a - 1991 -20.63

14 ¢
b ‘
11.20 “/iiore 51998 NI
o N o w7 HOTR
. w = Lt
Yorgooy - M . . o he . . . 0 L) ] -
g .|p.||t-.n ety ”T"m(l“ d.( N CONOUErse; par sCpa _>@57 7.}_"0"3 '?-L.HO.S‘I'
1ado, los momenmos’ de primer orden que las car- i 17 £’
- ~zl.18 -20.28 ~2025% -~21.47

gas verticales voins fuerzus sismicas producen en los
extremoys de vigas y columnas (Figs. 1150 y T1.51) y

calcular. con Ly ccwacion 117, los factores de ampli- (i3) “23.22 -21.61, |4 -2181 -23.22,
fieacion por los que se multiplican Tos momentos }@_42 1 a06a "\:""/1-“42
. b4 ;
sismicos, - ol g
N . © o 1]

La rigides de entrepiso B que aparcce en el deno- +@93 T+21.98 l/-{.n.sa

: . : . : Dl
minador de In ecuacidn 117 se determina con las {v.2 7 . £

7
) i i -22.8) -20.88 -20.66 -2283
cortantes sismicas, obtenidas sumande s fuerzas de :

Momentos en Tm
Fuerzos normates an Ton.
{Todos son compresionss )

la Fig. 1149, v los desphzamientos relativos de entre
piso de primer arden anotados en Ta tabla 116, Asi,

. , Figura 11.51, Elementos mecdnicos por sismo de quierda
Ryww =1 0/ = 19.13/2.27 = 843 T/em, a devecha. Andlisis de primer orden

R s = 25 BT/1B6 = 1391 T /em, R = 27.91/1.28 = 2180 T/cm

El factor de amplificacion del entrepiso 10-11 vale

BEENTY (8) () ' \ 168.20/320
’ \+9.08 -618,] 1618 -0.08§ FAwn=1+ 13204 . = 1.065
: ol ¥ ~s38 (2:4/ o]+ 838
:' ' 2 o o De la misma mahera, los de los entrepisos 6-7 y 2-3 va-
f"(\?5-°4 ?;‘ /AL B0 len, respectivamente, 1.073 y 1.067; son casi iguales a
1/ +9.50 -8a3 1" +588 _9_50\ tos obtenidos en la Fig. 11.52. o s
Los momentos de segundo orden se calculan super-
. .\+|'030 _038,] 4838 -10.3¢ p.oniendo kfs fie carga verlical (Fig. 11.50). con .los de
x@u N (A ~1 s 38 sismo multiplicados por el factor de amplificacién; se:
" w0 [y llega 2 resultados tan parccidos a los obtenidos en el
:(—\ ',g'—-»Q ~ andlisis de segundo orden con computadora gue para
e )= 518 3 L8 fines de disefio puecden considerarse iguales. (En la Fig.
/i ese -ses +BB9 - 9.90 11.53 se determinan los momentos finales en las colum-
nas <el entrepiso 6-7. compdrense con los de la-Fig. 11.52;
- N+ 929 -849, |\ 1649 - 92w ) en los otros entrepisos se obtienen resultados seméjantes).
[:’:Ix _. M A P
3@.74 :‘3. {) o i 4,74 .
- o | . :
= o = MHSE c VIGA!
T v ?{\g Alaa _DISERO DE VIGAS
[x2] Jies0  -74r|" 1741 -asmON

Los patines superiores estdn soportados en forma
Momentos en Tm. continua por la Josa de concreto que se apoya en
Fuerzos pormoles an Ton.{Todas cllos, de mancra que el madulo de seccidn necesario

aDn comprasionas ). . . L e g s

en cada viga se obtiene dividiendo el momento max:-

Figura 11.50. Elementos mecdnicos por cargg vertical, And- mo entre el eslucrvo [)Crll}l&ll)]e hisico, que f..‘S 1gua| :
Usis de primer orden . a 0.66¢, == 1670 kg/cm? purque todos los perfiles em-

T
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' (a) (8) (c)
[+2.81] [20.65] [+13.74] [-24.45) [+10.21]
2.45) LN (1979 7 A n(H12.97)  (-23.54), A, (+ 9.85)
(+2.94) M i-539)  [(Fia260h » /(- 7.44) M [(+1369)
Al#3.49]| | [-630] [[15.20] [- &.29] [+14.24]
ol g Ly @ |
? o o = ‘:.: SMom1 6515
S 5l o T Mom( | 61.20
1[+3.28] [-8.89] [-22.24] [+15.39]| [-27.68) [+13.35)
(+2.80) |-t -7 52) (-21.20)/ N l(14.88)] (-26.52)/ Ay [{£12.86)
(+4.72) oL/ (+16.03)Y L /(- 9 49) A\ (+13.85)
[+5.41] [ri79] [-10.53) [+14.33]
F+5 55) [-26.67] Gr21.16]  [F32.33) [+15.44]
(+4.91) A\\ (-25.29)/ T\ (+19.86) (-30.92)/ N (< 14.80)
-+ S N
{(+5.43) {(-10.34) (+19.98) {—14.52) {+16.13)
[+s.22] [-177]  ([er.aq] “[-15.90] ~i|[r1e.92]
=l = Sl
vli's -i= ~|a  iMomEl 88.69
S I o|o == 2 =071
ol ‘ |+ Ti3, TMom() 82.79 ..
LS (AL JUR P -,
Cs.19] [iz.ei] [27.67] [+21 34| [-32.67] [+16.45]
(15.42) | M-101.27)  (-26.8)f A y1H20.03 ) (-31.07)/ L {1415.72)
+s.8a) 7/ wzo38)* T 7 (Z14.36) N\ (1369
[re.69] [F21.92] [-15.84] [+16. 6]
[+8.04] Y F29.41] [+23.86] [-34.03] [r17.03]
(+7.zser.-g (-28.00)/ 42" (422.38)  (-32.51) -\ (+16.35)
(+6.67)[" /(-13.93) (+20.64) é }T—ls.oz) Y (+16.16)
[+7.41] [-15.45]  {[r21.97] [-1s.42] [+16.90]
i —~Ir ol E 3 .
; § : oy wls  IMomlg9sie
BN 38 -7 \Mom(las‘.’:l
S I : N 1
Gesr] Lis7e]  [es.44] [+23.42]| [-32.7€) [EREAED
@ (+7.52) LN\~ 14.33) _{-28.13)¢ ,N-\Hﬂl (‘3"“)/ A LF18:34)
(‘_;-s_sn“/) (t19.33) " /(_13.18) N\ (+1s.99)
[+-7.47] [F20.51] [-14.49] [*15.62]

{ )Momentos de primaer orden £ 3 Mamentos do. segundo orden

Los momentos de los columnas de los |nirlplws 2-3,6-7, y 10-1} estan
encarrados en recfanauios:

Figura 11.52. Elementos mecdnicos por carga uvertical » sismo de aquievda a derecha. Andlisis de primer y segundo
wrden
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( 538 )47 + L (0]} ’ {4+ 5.35
- 5 ~ .35}
, [+ u.uj“” . 121,42 \'J+n.57]
{(+ 6.22) (r21.42) +16.92)

{+ 6.19) {+zn.eo§ (+16.49)
[+11.34] [r21.60 [+11.34]

(- 5.45Y > (09 AN+ 5.15)

" { ). Momentcs

por carga vartical; anclisis de primer orden

‘L J Momentos por sismo( primer orden) multiplicodos per FA =1.073

{ ) Momentos de segundo orden

T Firera 11530 Momentos de segunde orden calculados con ¢l método de la Ref, 11.20. Entrepiso 6.7

pleados son compactos. Kl diseiio queda regido siempre
por el moeinenio en un extremo producido por la
combinacion de cargas verticales y sisinicas, y se redis-
vibuve el dies por ciento de los momentos negativos®;
B duerz cortanie no es oritiar, ¥ las fechas miximas

* e oaonerdo oo s espeaificaciones AISC (Ref, 11,1y sdla
pocderns disimininse bos tomentos negativos produeidaoy pt
varga vorticab pero s uswal gue la redistribueidn se haga
vinhicn para lod de sismor ver, j*n cjeaipla, Ta Ref 112

Tabla 11.7 Disefio de vigas

son en todos los cusos menores que las permisibles,
Las dogs vigas de cada nivel son iguales, puesto que el
sismo puede actuar en cualquier sentido.

En la wabla 117 se escogen los perfiles necesarios
para las vigas que limitan los tres entrepisos en es
tudio. En fa columna 2 se anota- el momento méximo
en cada viga y en la 3 se multiplica por 0.9, con lo
que s obtienen los momentos de diseino,. que en la
columua 4 se dividen entre 1.5, factor de incremento

1 2 3 5 ’ g
MOMENTOS {TM! Snec.
Nivel oSOV TS 3 PERFIL
y .cvts |ogicv +5]08¢ Vg | tem™)
(2354} | (21.19) (14.13) { 846} | IPR 16" X 7" X 53.6 {5 = 923)
R
. |24.45] [22.01) [14.67) { 879] | PR 18" x 7" x 538
{26.52) {2387 {15.91) (953) | 1PR 15" X 7" X 536
10 - " t
{27.68) [ {20.91) j16.61) [ 995] |ipm 16" x 7" x 59.6 |5 = 1055]
5 1301.92) (27.83) {18.55} {1111} IPR 16” % 7" X 67.1 (S = 1186}
[32.35) | [2942] [19.41} [1162] } 1pR 16" x 7" X 67.1
{31.07} {27.96) 118.64) (1118) 1 pR 16" x 2" % 67.1
6
Cl3261) | [2038] [1252] [ 11172] | ipR 16" x 7" x 67.1
{32.51) (29.26) (19.51}) (11868) Lipr 168" X 7" X 67.1
3 ) ,
{34.03] [30.63] [20.42] [1223] [ 1pR 18" x 7" x 67.1
{31.33) (28.20) {18 80} (11260 {pr 18" x 7" x 67.1
2 . ,
32.76 29.48 ‘ PR 168" X 7" X 67.1
76 [19.685] 1) %7 X6

{ ) Momentos de pritnme oiden, momentos de segundo orden.
ey
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i

de esfuerzos permitido en la Refl. 11.23 para la com-
binacion de cargas permancentes y accidentales, con
objeto de obtener los mddulos de seccidn necesarios
(columna 5) utilizando el esfuerzo pennisible bdsico de
1570 kgsem® En fa columna 6,

finalmente, se indi-

can los perfiles necesarios y sus moédulos de scccion. (EF
incremento  de momentos producido por et efecto PA -
solo hace que awmente ligeramente la seccion de las vigas

del nivel 10; podria conservarse la obtenida con los mo-
inentos de primer orden, que quedaria escasa en ocho por
cienta).

DISEROQ DE COLUMNAS

Los factores de longitud efectiva K se determinan -

can los nomopramas de la Fig. 10.21, en los que se
entra con los coclicientes G correspondientes a los
perfites reales de las vigas y a los de las eolumnas
ohtenidos en el diseia preliminar; se determinan dos
coelicientes K para cada columna, uno para extrenmos
que pueden desplafarse linealmente, que se ntiliza en
cambinacion con los elementos mecinicos del andlisis
de primer.orden, y otro para extremos fijos lincal-
mente, para el diseiio con los momentos y fuerzas
normales -del andlisis de segundo orden. El disefio
queda regide, en tados los casos, por la combinacion
de cargas verticales y sismicas. No s¢ ha hecho ningu-
na redistribucién de momentos.

AlOA][ y Clo-CIt. Como el mirrco cs simétrico,
las columnas de los ¢jes A y € deben ser iguales en-
tre sk

Se revisard la scccidn H 254 x 254 an X 80 obte-
nida en el disciio preluminar.

Los elementos mecinicos se muestran en Ja Fig. 11.54,

Disefio basado en loy elementos mecinicos de primer
orden.

(KLj7) = 1.64 X 320/11 == 48
(KL/1), = 1.0 X 320/6.538 = 19

F, = 1297 kg/rm?, F7 == 4551 kg/cm?®.

fa = 56 320/101.82 = 554 kg/em?

[ = 1369000/970 = 1 411 kg/cm?

Comg los extremos de la columna pucden despla-
tarse linealmente, el esfuerzo permisible en flexion
e calculn con Cy == L7565 + 105 M /M, 4 038 (M,/M )
< 2.%; se obtiene Fy = 1520 k}‘/rm'2

Ecuacidn 6127,

’n C fﬁ

. RN TR T .

' I
S =219 -
100 (s6.39) | - .
{57.13] /L =310
N F o— — — ]
x| _tH13.69) |6=1.95
{+14.24) . 0.86
:38.5 K
3.20m L 1.64

f+13.35)

T\tH2.88) | I «310
N.IO 4 - T
6:2.48
L :385

Figura 11.54. Cotumnas A10-A1] y C10-C11. Elementas
mecanicos y factures K

554 0.85 x 1411

ot TR 55 1520

= 0497 4 0898 = 1.325 < 1.50

Ecuacidn 6.128.

VI P SRLLLL Y P BT
ve0r, T, 1520 1520

Se acepta el parfil, avnqgue estid ligeramente sohraﬂ_o.

Diseitg basadn en Tos elementas mecdnicos dr.’_st.’-

“segundo orden.

Coma cn los elementos mecdnicos se incluye el
efecto PA, 1a columna se disciia como si sus eXUremos

i . . _ .
estuviesen  filos  linealmente,  tomando K. = 086",

C, =06--04M/M,>04 y C, =10

(KL/ry, = 086 x 320/11 = 25 (KI./v), = 4%,

F, = 1297 kg/cm?,
Fy = 1520 kg/om?, €

F_ =775 kg/cm?,
= 04,

a," jman

(No se presentan los cilcuios necesarios para obte-
ner el esfuerzo permisible y el cocficiente C.)-

fa

57 130/101.82 = 561 kg/cm?
o = 1424 000/970 =1 468 kg/cm?

561 04 % 1468
1297 * (1 — 561716 775) 1520

= 0433 + 0400 =

v

* Este valor pesdria cortegitse por inelasticidad con ¢l mérode
descrito en 10.7: sin embargn, los resultados no se modifi-
carlan, puesto qua ¢l diveilo queda regido por los exfuerzo:
en un extremo de la columna.

»
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0838 < < 1.50; 561 4 1 468
= 038 < Trse0 1520

a

= 1.335 ¢ 1.50

El analisis ‘de segundo orden demuestra que la
inestabilidad no es critica, como parece cuando el di-
sefio se basa en uno de primer orden; sin embargo,
no puede ‘disminuirse el perfil, que gueda regido por
los csfuerzos tn ¢l extremo superior.

B10-BI1 (Fig. 11.55). Se revisard una scccidn H 254 X

X 254 cmX 95,
Elementos n;rr,:ra'nic‘o.r de primer orden,
(KLyr) o= 42, (KL/7), = 19, Fo = 1 297 kg/em?,
F’ _—_.5 913 Lg/cma Fb. = 1520 kg/cm’l.
{, = 79010/120.77 = 651 kg/cm?

f, = 146500071127 = } 300 kg/cm?

ovt- C OBSXI300 L g504 40817 =
7597 ¥ 1= 65475 913) 1 520

= 1.321 < 150

654 1309 _ 986 < 1.50.

1520 1520
FElementos mecdnicos de segundo orden.

(KL/T) . = 24, (KL/7), =49, F, =1 297 kg/cn’,

F., = 18208 kg/om?, Fy = 1520kg/cn?, Co = 0.46

{. = 654 kg/em®, f, = 1559 000/1127 =1 383 kg/cm?

{ ™.01} b0
N [ EO'] k'l'.o X’SLU
ity —1—
AL (+14.268) 6:i34
| [+1820] Kraar
320m | {O.BI
‘ K
S : 1.42
[-+16.69])
M+16.66) %e310}0:1.94
l ‘/LIBIO
L aar

Flgure 11.55. Columna BI10-B1!

Se acepia la seccion.

1
( 182.28)] / =110.3

[ 186.68) .
N3 A | L =405

N/t 16.16)| 6=5.9
[+16.90) ‘/La 129.3

3.20m 094
K
2.20
A [+17.15)
£+16.349)6=6.4.
N2l + — —
1 1408
Ys1203

Figura 11.56. Columnas A2.A3y c2-C-3

5 140 8
L __.7,.-(_.1-5.3-‘3—1-__- — 0504 + 0878 =
1507 T 654718 203) 1 520

| g4 1383
= 0.88 150, -— + = —— = 1.34 .
0882 < < 1520+]520 30<159

Como en las columnas laterales, Ia inestabilidad no
es critica, 'pero los dos diseios indican gue se necesita
¢l mismo perfil, cuya eleccién queda regida por los es-
fuerros en uno de los extremos,

Al tomar como limite de utilidad estructurat la

aparicién del estuerzo de fluencia en un extremo se

desprecia la resistencia del perfil en el intervalo in-
eldstico; para tenerla en cuenta, la revision debe’ ha-
cerse con la ecuacidn 6131 :

Factor de carga X = 1.7/1.5 = 1.138
p = 17901 x .13 = 83.28 ton
Af = 15,58 X 1.13 = 17.62 Tm

P, = 305.6 ton, M, = 32.04Tm

Fecuacion 6131,

Pp._M _ 8928 17.62
P, TT18M, T 3056 118X 3204

= 0.292 4+ 0.466 = 0.758 < 1.00

De acuerdo con este criterio la seccion H 254 X
s 95 4 % 9% estd bastante sobrada por lo que, desde
cl punto Jde vista de resistencia exclusivamente, puede

reducirse,

A2-A3 y C2-C3 (Fig. 11.56). Sc revisard una H 356 X
X 356cmX 134, _

Flementos mecdticos de primer orden.




Analisis elastico y diseiio basado en csfuerzos permisibles

(KLfry, =45, (KL/r), =35, F, = 1320kg/cm?,
F:! =518 kg/em? F, =1 :'p“.Z(J kg/ome

fo = 182 280/170.77 = 1067 kg/cm,

fo = 1634 000/2 327 = 702 kg/cm*

i 067 .85 X 702
' i — 0808 4 0491 =
1320 ' 10 1O67/5 178y 1620 7 T
= 1.302 < 1.50
1067 702
S T2 0702 4 0462 =
520 © VA0 + oA

= I.‘.lﬁ'i_. <..1.SO. Se acepta fa scA(:c‘in’mA
P}Imm.'nms. mecdnicos de segundo orden,
(I\'l,/'r) ,= 19, (KL/v), = 35, r, = 1 377 kg/cm?,
=24 030 kp;/('n‘l'-'_ Fy, = 1520 kg/cm®

f. = 1098 kgsem?, f, = 737 kg/am?, C, =040

1093 040 X 737 _
1377 (1 —1093/29030) 1520

= 0.79  0.202 = 0.996 < 1.50

787
BT 1200 < 150
U520 <

10938

1520

B2.81.
X 134 se lleg:i a los l'c_ﬁl.lll:ulns siguientes:

Ensayando una seccion H 35.6 x 356 cm

Diseito basadn en los elementos mecdnicos de pri-

mer orden.

o —e—e = LRT S o 0682 = 1505 = 1.50
(1 —1u/1,) ",

e D081 0622 = 1408 < 150

0B F,  F,

Diseiio basadea en fos elementos mecdnicos de segun-

o orden,

f. A0 fy ‘

4 e oo 2= (LREZ o 0076 == 1134 | R
YT T, + <

fll ’b . i
e o = 0781 4 0662 = L3 150
U0 + F, JBL+ ’ 3 <3

i
|
i
i

g UK

<
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P M 2027 x 113 9342 x 113
P, HIRM, T 82 TTIR x 6477

= 0,530 + (346 = 0.876 < 1.00

Al utilizar los elementos mecinicos obtenidosen el
andlisis de primer orden todas las ¢olumnas quedan
disenadas por inestabilidad, pero al cruplear los resul-
tados del de segundo orden se demuesira que la ines-
tabilidad no es critica y que en todos los casos rigen

las condiciones en un extremo; si éstos se revisan con’

la ecuncion 6.]28, que estd basada en que la np:n'i-
cidn del esfuerzo de fiuencia se tomi como Timite de
atitidad  estructural, los dos métodos de diseiio Ite-
van a by obtencion de los mismos perfiles, pero si se
wtiliza la ecuacidon 6131, correspondiente a la plas-
tificacion de Ia seccidn bajo solicitaciones factoriza-
das, se _encuentra que los extremos de las coumnas
estdn sobrados y que pueden disminuirse las seccio-
nés empleadas en cllas. (Aunque posible desde el pun-
to de vista de resistencia quizi no pueda hacerse Ia
disminucién, pues ocasionaria  un aumento de las
deformaciones laterales, que yit son excesivas; el em-
pleo en las columnas de perfiles menares debe "ir

‘ncompnﬁudo por un cilculo mis realista de los des-

plazamientos horizontales de los pisos en el que se ten-

la influencian de las

ga en cuenta, cuando menos,
t

losis) .

11.5.3. Rgsumen de métodos empleados para el di-

sefio de columnas de marcos rigidos anali-

rados elasticaomente

Fn la actualidad, el diseia de las columnas de edifi-
cios de acero se basa fundamentalimente en el em'p_Ien
de las ccuaciones de interaccion 6.127 y 6.128, que se
reproducen aqui en la forma en que sc aplican a columnas
{lexionadas alrededor de uno solo de sus ejes centroidales
y principales: .

fu Cmfb '
LT S S ¥} 61277 ;
LTI VA < (6:127%)
fa t& el ’
asor, TF < 1.0 (6.128")

la primera ecuacién tiene por objeto comprobar
que el perfil empleado tiene un coeficiente de seguri-

dad adecuasdo contra la falla por inestabilidad, y con
la segunda se revisa su resistencia en los puntos sopor-

tados lateralinente, que suelen ser los extrémos; las’

dos deben satisfacerse simuitinchmente .,

En ¢l empleo de la ecuacion 6.127° se hace una-

distincién Tundamhental entre micmbros cuyos extre-
mos to pucden desplararse lateralmente  (columnas

que foriman parte de edificios contraventeadosy y

3
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miembras que carecen de restricciones exterjores cons
tra Lw traslacion, (columnas en ediflicios no contraven-
que influye en la determinacion de) fictor

teadosy .
K. para pandeo en cb plane del

de jongitud clectiva
wmarce en estudio, y en la del coeficiente G, cn el
primer caso €, vale 0.6 £ 0.4 M /M, <04,y F,yF'sec
calendan con un lactor K 1.0, IT‘II(‘.!‘HT;L\_
que en el segtitdo €, es igual a 0.85 y en la determi-
nacion de '-,,) F debe milinn'sc uni K mayor que la
tnedad, L dmmcuﬁn anterior esta basada en la SUpPo-
sicion, implicita en b mayor parte de l0s reglamentaos
de “diseno, de gue los esluerzos [,y fi se obtienen con
los clementos” mecinicos determinados por medio de
un anilisis de primer orden, (ue se nmp‘liﬁ'cun, de
con la ecuaciom

Menoer {yue

dWng manera s o menos arbitraria,
6.127"® : :
Siose electinne v andilisis complets de segundo
orden, incluyendo todos oy Tactores que inlluyen en
¢l comportimiento no linenl de Ta estructura, se
obtendirian clementos mecinicos que se utilizarian di-
rectamente en ol diseno, sin gmplificacian de ninguna
clase; sin enibargo, lo nuis frecuente es que en ¢l
andlisis se tome en cuenta tan solo el efecto s, producido
por los desplazamientos lineales de entrepiso, y no el F§,
que corresponde a ta deformacion del eje de la columna
con respecty 2 la recta que une sus extremos, por lo que
en las ccyaciones de interaccion debe incluirse la amplifi-
cacidn: correspondiente a este segundo fendmeno: en esas
condiciones 's¢ utilizan los esfuerzos calculados con los
clementos nucamcus de segundo orden amplificados como
si los-extremos de la columna estuviesen fijos linealmente,
es decir, caléulando .y Fr con factores K menores gue

1.0 y haciendo €, igual a 0.6 4 0,40 M. /M, <04

Por consiguicnte, si se emplea un andlisis en el que
se incluya ¢l efecto I'A no hay que distinguir’ entre
estructuras en las que los desplazamientos laterales
estén impedidos o no, ni entre estructuras con o sin

cuntraventeo, sungque en ¢! cilewlo de loy desplaza-

micntos y cfectos de segundo orden s tendrin en
cuenta los contriventens y mures de cortante, cuando
bos hayao

Con objeto de asegurar T integridad de 1a estruc
tura, principalmente de las conexiones, y minimizar
Jos daios no estructurales, la mayor parte de los regla-
mentos modernos fijan lmites superiores o las defor-
maciones laterales admisibles en los edificios, cuando

.

* En la Rel 111 ¢ hahl.l de marcoy con desplaramientos Jate-
rales “lmprdidos” vy “uo impedidos™; en cambio, en ls Ref- 11.2
seofecone que los desplazanicntos latecales no son nunca
uulos, peto e fijan Tos Hmites dentro de fos cuales los efec
tos debides g cllos son poco imporanies en el disein, inde-
pendicntemente de que 13 ll‘hillll laterat de los marcos pro-
venga l:thm\amcmc de las vigas y columnas que tos com-
paneri, de muoros (e vighlez o contraventeos, o de b accién

combingda de muncos, murtoy ¥ coiraventeos,

LA N T

estdn somendos a la accidon simultines de carpas ver.
ticales y horizoniales, indicando generalimente yue el
dcspl;mlmicnln relativo de fos niveles que limitan cady
entrepiso no debe exceder una cierta fraccion de 13'
aliura de éste, De acuerdo
actuales, todavia incompletos,
contral razanable de los desplazamientos laterales, pe.
cesario para reducir los dafos en muros divisoriny,
canceles, ete., es suficiente para asegurar la éstabi.
Hdad de la estructura, aun en e} intervalo ineldstico,
pues al mantenerse los desplazamientos por debajo .
del limite prefijado los efectos de segundo orden no
pueden sobrepasar un cierto valor, que es poco im-
portante cn general. El comportamiento de las estrue-
turas no cambia fundamentalmente porque tengan o

conn los conocimienioy

parece que cunlquiter

.no contraventeo, pero la importancia de éste esiriba.

en que constituye un medio mucho mis econdmico
de controlar los desplazamientos laterales que aumen-
tando las dimensiones de vigas 'y columnas, :

La ecuacidn 6.127, que ‘es con frecuencia critica
en colitmnis de marcos no contravenicados, disefindas
con los elementos mecinicos de primer orden, deja
peneralmente de serln en edificios con cle.%;)la}afﬁien.
tos laterales controlados en los que se hace un andlisis
que incluye ¢l efecto PA; en cambio, la ecuacién 6.128°
se vuclve mds critica (v también mds realista), ‘al “cre-
cer los esfuerzos f, y f» que aparecen en ella.. -7

Los efectos de segundo orden no-deben deteriminar-
se para cada marco por separadn, sino para todes los
marcos, muros de cortante y contravientos, que traba-

J.“Ill(]l‘l cn ('(\lljul‘llﬂ l()l]\“lll)en Cl EHqU(‘IElﬂ resisténte -

del edificio.
Columnas en flexion biaxicl
r

Si el disedo de las columnas flexionadas biaxialmente se .
hace con las ecuaciones 6.127 y 6,128,

resultados muy conservadores, porque en elias se toma
como limite de utilidad estructural la aparicién del esfuerzo
de fluencia en una esquina de la seccién mis critica; si
se utilizan, én cambio, las ecuaciones 6.12 y 6,120, que
estdn basadas en la resistencia -mdxima, en el i:}tervalo
ineldstico, de la columna, se logra una mejor concordancia
con resultados experimentales y se -obtienen, ademds,
secciones mds ligeras,

En la Ref 11.49 se recomienda que se unhcen las
ecuaciones 6.12 y 6.120, en, conjunaén con un.andli- _

sis eldstico de segundo orden en el que se incluya el

efecto PA (a menos que se demuestre que la estryc-

tura tiene la vigidez lateral suficiente para que -no sea
_ significativo),, y unlu.mdo el factor "de carga ade-
cuado,

Para’ que Ias ecuaciones 6.12 y 1 6.120 sean aphca-

_ recomendadas o
en las especificaciones del AISC (Ref. 11.1), se obtienen-




bles debén cumplirse las condiciones siguientes (Ref.
P49 -

1. Las columnas son compmtaq y de seccidn trans.
versal H o L.

2. Fl diseiio se efecttia en miembros atslados, no
en partes de estructuras en las que las fuerzas sc
redistribuyen cuando se aproxima ly carga altima.-

8. Se comocen la c:trg;i axial y los momentos en
los extremos de la columna, determinados por medio
de un anilisis elistico de primer o segundo orden,
segin el caso. (No se sugiere, al menos por ahora, que
las ccuaciones se apliquen al discfio pldstico de estruc-
turas tridimensionales) .

4. En todos los casos en que las deflexiones latera.

les puedan ser criticas se hace una evaluacién de los -

esfuerzos en condiciones de servicio para asegurarse
de que los desplazamientos calculados eldsticamente
son vélidos. ya que es posible que una parte impor-
tante dé las secciones ‘transversales de la columna
fluya ‘plisticamente bajo solicitaciones de trabajo.

5. Las secciones se dimensionan de tal manera
que ni los esfuerzos reversibles causados por viento
o sising, calculados sin tener én cuenta lis solicita-
ciones ocasionadas por’las cargas vivas y mutertas, ni
los variables producidos por viento o sismo mis car-

* ga viva, multiplicados éstos por un factor de carga

de 1.5 y otro de probabilidad de ocurrencia de 0.7,
por ejemplo, sobrepasen el esfuerzo nominal de fluen
cia en los puntos en que tienen valores miximos.

11.6 Analisis y disefio plastico

11.6.1 Introduccién

Los teoremas fundamentales del andlisis pldstico y los
métodos generales que se derivan de ellos (Cap. 2, Arts,
2.7 y 2.8) se aplican a vigas continuas y marcos de poca
altura que trabajan principalmente en flexién, en los que
los desplazamientos y las fuerzas axiales son pequeftos. En
esas condiciones es satisfactorio formular las ccuaciones
de equilibriv tomando como base la configuracion no
deformada de la estructura, y la carga midxima que resiste
se predice con buena precision con la teorfa pldstica simple.

Se presenta una situacién diferente en edificios de
varios ‘pisos, en los que los marcos soportan cirgas
verticales considerables, ademds  de -fuerzas laterales
ocasionadas por viento o sismo, que producen despla-
mnucnms horizontales importantes de los niveles que
los componen; en los momentos*
secundarios de volteo ocasionados por las cargas ver
ticales al actuar sohre el marco deformado lateral-
mente pueden alterar el cquilibrio de una manera
significativa, El efecto de los momentos de segundo
“orden cs reducir la resistencia y rigider de Ia estruc

' i

esas condiciones,
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tura para soportar €argas verticales v horizontales; y

ficaciones AISC de 1961;

Analisis y disefio plastico’ 589

puede llevar a una’falla por inestabilidad.
Aunque en el disefio de algunas estruciuras cons-

- truidas a principios de este siglo se utilizaron concep-

tos referentes al comportamiento plistico del acero, no
fue sino hasta la década 1950-60 cuando se contd con
suficientes conocimientos teéricos, respaldados por in-
vestigaciones exnerimentales, para justificar el disefio
sistemiitico de ciertos ti;}6$ de estructuras tomando co-
mo base su resistencia ¢ltima, definida por la forma-
cion de un mecanismo de colapso con aruculauones
plisticas.

Asi, el AISC pubhcr‘» en 1958 un conjunto de regids
para el disefio pldstico de esas estructuras (Ref, 1].2?.) .
que se aifadieron como un apéndice a las especifica-

ciones en vigor en ese ano, las que se referian drica.’
mente al disefio basado en esfuerzos permisibles; en

elias se dieron recomendaciones para el disefio plisti-
co de yigas continuas y marcos rigidos de uno o dos
pisos. A ’

Posteriormente las reglas mencionadas  fueron -in-
cluidas, casi.sin cambios, en la parte 2 de las especi-
la nica modificacidn se hizo
en los factores de carga: las reglas de 1958 especifi-
caban 1.85 para cargas permanentes y 1,40 para per-
manentes y e\emualc» en todas las estructuras en que
eran aplu_.]blcs, mientras que en 196] el factor de
carga para disefio de vigas continuas se redujo a”1.70.
-pero se conservaron los mismos valores en marcos
rigidos, '

En lus especificaciones de 1963 (Ref. 11.7) el'A/SC
conservo, sin ningan cambio, la parte 2 de 1961, refe-
rente a diseiio plést:co '

Durante esos misinos aiios en oltros paises se pcrml
tié también el disefio plistico (Ref. 11.23), pero sus
c6digos incluian, en general,
cdmo efectuarlo que'el del A7SC.

.~ Una ver que el diseiio plistico de’ estructuras de

"poca altura estuvo establecido sobre bases firmes, la
mayor parte de das investigaciones se dirigié hacia

su extensién al andlisis y diseno de marcos altos, cuyo
comportamiento se ve afectado de manera significa-
tiva por las fuerzas de compresion que actian en
las columnag y por su interaccion con los desplaza:
micntos laterales de las niveles. Pava fines de 1nal|sn
y de deseripeion de comportamiento e t(Iermhc.lron
dos tipos de marcos rigidos altos:
teados, en los que la resistencia i cargas laterales,

pandeo ¢, incstabilidid es proporcionada fundamén-

talmente por un sistema de contraventeo vertical o

por muros de rigidez, y marcos no contraventcados,
- ¢

que clepcndcn exclusivamente de la resistencia y rigi-

dez de sus prnpms micmbros, columnas y wgn y de 1

las CODCX!OH"'E entre E”OS

En 1969 (Ref. 111} el AISC extendid cl uso dek

menos informacion sobre

marcos con travcn. .

-
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1.1 INTRODUCTION

In general, the structural system of a building is a three-dimensional complex
assemblage of various combinations of interconnected structural elements. These
may be discrete members or they may be continuous assemblages. The primary
function of the structural system is o carry effectively and safely all the loads acting
on the bunldmg. and cventually to transmit them o the foundation. A structural
system is therefore expe(.l'.d to:

l. Carry dynamic and static vertical loads.
2. Carry horizontal loads due to wind and earthquake effects.
3. Resist stresses caused by temperature and shrinkage effects,
4. Resist external or internal blast and impact loads.-
5. Resist and help damp vibrations and fatigue effects.
- In addition, a structural system is usually subject 1o the following cuns{rain;-s:

1. It should conform with the architectural requirements and those of the user
or owner, or both.

2. Itinteracts with and facilitates an appropriate solution to the service systems.
such as heating, ventilating, and air conditioning. horizontal and vertical
transport, and other electrical and mechanical systems,

3. It facilitates simple and fast erection of the building.

4. It is resistant to fire.

5. I enablqs the building, the foundation, and lh;: ground to inleract properly.
6. 11 is economical. ’

In the process of selecting the most suitable structural system for a ta!l building,
several factors have 1o be considered and optimized in addition to the height of the

3
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building. For this complicated process, no simple clear-cut method is available. The
design team must use every available means-—imagination. ingenuity, previous
experience, and relevant Iucralurc——lo arrive at the best pOSSlbIe solution in each
particular case.

In various types ol structural systems, whether they are steel. concrete, or
composite sysiems, there are several subsystems or components common to all.
These can be.grouped in the following way:

-1, Floor systems.
2. Vertical load resisting systems.
3 Hor:zonla] load resisting systems.

4. Struuural joints, (This subject is covered in Chapter $B-7 for slecl structures,
Chapter CB-5 for concrete structures. and Chapter SB-9 for mixed siruc-
tures.)

5. Energy dissipation systems (l'or buildings subjected to substantial dynamic
loading). :

The most lrequently wsed tall building structural systems for steel and concrete

structural frames based on their taliness criteria are given as examples in Figs. 1.1
"and 1.2 (Khan, 1974), These along with other systems will be considered in the later
sections of this chapter. ’
- In principle, in any siructural system, all of the load-resisting systems and
components should be equally active and ideally should work tegether under all
types and combinations of design loads. In other words, thé parts of the structural
system that primarily resist horizontal loads should be able to contribute to the
resistance Lo vertical loads as well. This is, in fact, the case in some structural
systems, and many individual components such as floor systems are common to (or
‘merged together with) either or both horizontal load resisting frames and vertical
load resisting frames. Even if the two framing systems are discrete and sufficiently
separate, one must always consider them as being interrelated. Conseguently, their
possible interactions should be taken into account. We will, however, attempt 1o
isolate them and treat each separately in order to facilitate the discussion.

The most efficient structural system is the one that manages to combine all' the
structural subsystems or components into a completely integrated system in which
most of the elements take part in resisting the loads. However, this ideal case is
unlikely to be fully achicved in practice, due to constraints such as efficiency and
ease of assembly and construction, manufacturing of joints, economic consider-
ations, and other requirements. ‘

In this chapter, the following structural systems and their subsystems will be
discussed from a broad viewpoint: (1) Framing systems 1o resist gravity and vertical
loads (including Moot systems); (2) framing systems 1o resist horizontal loads: and
(3) energy dissipation systems.

1.2 FRAMING SYSTEMS TO RESIST GRAVITY LOADS
1tis extremely difficult to apply accurately a classification system that succeeds in

isolating criteria for tall buildings. Many methods have been tried, among them the
following groupings:
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' I. Number of stories or building height. © .~ ‘ |
2.-Building usage or type, _

3. B,uildin‘g matcria!s (steel versus concrete).

4, Building structural system.

This certainly in no way exhausts the possibilities that have been proposed at one
time or another, but it does indicate the difficultics. Nevertheless it was concluded
that a reasonable method could be arrived at based uvpon the. type of structural
system used to resist the loads, _

Every building., whether it is tall or short, must have a structural system capable
of carrying ali kinds of loads—vertical, horizontal, temperature, etc. In principle, the
entire resisting system of the building should be equally active under all types of

loading. In other words, the structure resisting horizontal loads should be able to
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resist verucal loads as well, dAnd many individual elements are common to both’

types of systems. In shorl. one must always remember the possible. interaction of

structural systems. cven though we will attempt to isolate them in this chapter.

Although the combination of systems to resist all types of lomdy concurrently is
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normal, this section of the chapter considers only the resistance 1o gravity loads, The

framing systems chosen to resist gravity loads may be divided into: (1) The

horizontal framing system or the floor structure: and (2) the vertical framing system

or the columns, bearing walls, and hangers.

1 Horizontal Framing Syslems—Floor Structures

- Floor structures are responsible for a high percentage of the cost of tall buildings.
Although such floor structures do not differ substantially from those found in
low-rise bulldmgs there are certain aspects and properties that must be borne in
mind: .

1. Dead weight of the floor. For tall buildings it is certainly reasonable to
reduce the weight of the floors, permitting a reduction in the size of ‘the
supporting structures (columns, foundation) and the use of larger spans.

2. Capacity of the floor to handle loads during the erection process.

3. Saitability for the accommodation of ducts and piping.

4. Fire resistance propci'lies. -

5. Suilability for continuous construction regardless of the season of the year.
6. Elimination of extensive temporary shoring procedures.

Today there are tendencies to use larger floor spans in tail buildings, particularly
in steel structures. This is primarily due to the desire to create preater space
flexibility in the use of the floor. 1n addition it makes it possible to accommodale a
greater variety of tenant floor plans.

The floor structures can be built using elements of steel and reinforced concrete
in various combinations. (However. in these days of industrial unrest, it is
undesirable that a floor system should contain a major element that ean anly be
obtained from a single source, if 2 changc to an alternative element would involve
considerable expense and redesign.) Structural systems. of course, are influenced by
the material used, but in all cases they are a combination of slabs, joists and girders,
and secondary beams (in the case of larger spacing of floor beams). The

characteristic element for the whole floor structure is the floor slab, whose thickness -

and reinforcement is dcpendem upon the span, the Ioadmg and the support
conditions.

In categorizing types of fioor slabs, the following structura| systems may be
distinguished: (1) Two-way syslems. (2) onc-way systems; and (3) beam and slab
systems.

Two-way syslems mcludc :

1. Flat plates supported by columns |Fig. 1.3(a)l. The vertical loads are _‘

transmitted to the column from all dircctions. '

2. Flat slab supported: by-columns with capitals or drop panels. or bmh |Fig.
l 3(b)). This system is similar to the flat plate except it maintains a thicker
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. I ' - . section over the columns 1o accommodate the higher shcars and mOmems

found at that location.

3. Slab of - constant thickness {Fig. l.4(a)]. This type of slab spans in two
directions between girders or bearing walls. The boundary conditions may

" provide simple supports or conlinuous supports in one or two direclions,
Torsional restraints may be found in the supporting clements.

"4.Slab with waffles [Fig. 1.4(b)]. This slab has a waffle pattern in the middle
part of its span o reduce the dead weight of the system.

3. Two-way joists (ribbed slab) [Fig. 1.4(c})]. This system and the conditions for
its use are similar to slabs with waffles.

One-way systems include:

. 1. Slabs of constant thickness [Fig. 1.5(a)]. These slubs span in one direction”
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with spans of 3 m 10 8 m (10 ft to 25 I't) The support mndmom vary from
simple to conunuom

2 Closely spaced joists [Fig. 1.5(b)]. The joists have the capacity of transverse
‘distribution of 1oads and are. from the statical point of view. similar to the
one-way slab of constant thickness,

Beam and slab systems are shown in Fig. 1.6. This type ol slab is supported by
beams (or secondary beams) which are closely spaced at about 1| mtod m (3 ft 10 14
ft). The slab can be simply supported or continuous, and may be composite with the
~ joists. These systems are most typical with floor structures made of steel.
Integration of mechanical and electrical services often plays a significant role in

(a}
o v

_+L

T
=

S N
ouoos O | '
5 HHEAE A -RO0NC Y
Oscan L j
OO0 Ll -
O Eti 00000 " 1
(- §.0-%.0 o !

|

:l O] :
I 0000 C -
s P
ﬁmmmr‘ﬁ |

Fig- 1.4 Two-way systeuxs: (a) Flat slab spanned between girders or bearing walls; {b) Wallle siab
suppartsd by columnas; (¢} Two-way jolsts (ribbed siab)
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the choice of the proper floor system. The accommaodalion of duu\wrk pipes, and
wiring in the floor structure usually takes place in one of the’ foHowing three ways
(Fig. 1L.7):

I. Lattice floor juists and girders. Piping and wiring pass through the Txtticed
webs {lypical for large spans and stee] structures).

2. Floor joists of small depth spanning one-way or beam and slab system with a
smaller spacing crossing the main direction of the piping and wiring. The
deeper girders may eventually be pierced by openings.

3. Integral floor slab structures of minimum depth where the piping and wiring
are suspended and covered by a soffit {typical for small spans and reinforced
concrete structures).

Fioor Structures In Concrete. The possibilities for the various uses of concrete
in {loor structures are summarized in Fig, 1.8, In determining the advantages and’

_ disadvantages of concrete, many factors must be considered, These include the dead

"oad, heat and sound insulation, damping of vibrations, {ire resistance, durablluy

modulus of elasticity, quality, production, economies, and speed of erection.
Slabs of uniform thickness. As previously stated, these slabs may be part of

cither a one-way or a two-way system. Characteristics are as foltows,

Description.  Thickness: 100 mm to 250 mm (4 in. 10 10 in.), Span: 3m to 8 m (10 f1

L 25 f1).

Advantages. Minimum story heights; minimum structural depth; smooth soffit:

adaptable 1o an irregular support layout; flexibility of installation; good heat and

sound insulation; and good damping characteristics.

Disadvantages. Heavy system (requires larger foundation, vertical supports, etc.);

- relatively short span capability; refatively large deflection.

Applications. Holtels and apartments—less often in office buildings. Examples are:
{. The Lake Point Tower, 70-story D;parlmenl building in Chicage. USA,
2. The Concordia, high-rise 48-story apartment building in Cologne, Germany.

3. A multitude of 30-story to 50-story apartment buildings in Chicago and New
York, USA.
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Fig. 1.5 One-way systoms: (a) One-way slsb of constant thickness; (b Jolsts with transverse dis-
tribution capacity
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- 4. Hotel in Hradec Kralové, Czechoslovakia,
5. Apartment building in Puerto Cabello, Venezuela.
6. Office building Gebruder Sulzer in Wintertur, Switzerland.

Concrete joist structure. .
Description.  This is a system of a thin slab cast integrally with refatively narrow

and closely spaced ribs which may be arranged in a one-way pattern (commonly. ‘
called pan joists when it is poured in place), or a two-way patlern (referred to as a

waffle slab). The one-way system is suitable for prefabrication using precast
elements. Walffle slabs are formed by pans (steel, wood, plastic, asbestocement,
ferrocement, cardboard, etc.}. Due to the forming costs, this system can be refatively
expensive at times. .

In Greau Britain, 300-mm, 400-mm. and 500-mm (12-in., 16-in., and 20-in.} depth
‘walfle slabs are used with spans varying from 6 m to 16 m (20 ft to 52 ft) (Fig. 1.9},
and with 200-mm, 300-mm, 400-mm, and 500-mm depths for one-way construction
with spans ranging from 4.5 m 1o 13.5 m (15 ft (o 45 f1). in the United States, the
depths range from 150 mm 10 610 mm (6 in. 1o 24 in.) for poured-in-place systems,
and from 510 mun to 1 m (20 in. to 40 in) for precast systems, with spans in the
range of 8 m to 14 m {26 ft to 46 {t) being commun. Spans may be increased by as
much as 50% if the joists are post-tensioned, .
Advantages. 1t is a medium to long span system. It readily allows for small
perforations to handle piping, ductwork. and other mechanical-clectrical systems
{Fig. 1.10). It is a relatively hghtweight conerete system, et it has stiffness and may
be used as a component in the lateral loud resistance system. '
Disadvantages. 1t is not particularly suitable when layouts of supports are
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4. Canadian Stock Exchange Tower in Montreal, Canada.

*5. Standard Bank Centre in Johannesburg, South Africa..

Beam and siab system. g
Description. The beam and slab system in concrete consists of a 100-mm to
180-mm (4-in. to 7-in.) slab supported’by beams spaced generally from 3 m to § m
(10 ft to 25 ft) on center. It is desirable to have the beam depth not much less than
1715 w0 1/20 of the span. The problem of depth may be overcome in several ways.
In apartment buildings, the beams may be placed along the partition lines and the
beam soffits may be placed at the door lintels. The beam depth may be reduced by

post-tensioning. The beam and slab may form a composite system with precast .

elements.

Advantages. 1t is a long span system. It is readily adapted t0 large openings. such -

as those required for stairs, elevators, and mechanical shafts. It is adaptable.to any
size and shape of building and any plan layout. Itis a relatively lightweight concrete
system. Precast clements may be used (pre- or post-lensioning).

Disadvantages. 1Uis a deep structural system. Nonstandard wooden forms usually’

have 10 be used.

Applications. In office and commercial buildings and in apartment buildings.
Examples are: '

i. Lonza office building in Basel, Switzerland,
2. Telefunken office building in Berlin, Germany.
”3.Cily Hall, Toronto, Canada. o

4, Auslraliu Square Tower Building. in Sydnéy. Australia.

3. RVHP office building in Moscow, USSR,

Floor Structures In Steel. The one characteristic element of the whole floor
structure is the floor slab. The materials vsed for floor slabs .are: (1) Ceramic:
(2) reinforced concrete, either cast-in-place or precast; and (3) metal deck with a
concrete cover layer. ' ' )
Concrete is an important component in all fluor systems. The concrete has a
load-carrying function (at least a load-distribution function). Also, it is required for
acoustical reasons and for fire separation between the stories. .
The composite structural behavior between the floor slab and the steel girders
when achieved can improve the economy and stiffness of the structural system, A
composite system is most ¢ffective for longer spans and for higher applied loads.
Ceramic siabs. The upplication of ceramic slabs is an older structural system
used mainly in combination with masonry walls. There are many kinds of ceramic
slabs in use. In Fig. 111, the bouom flange of the sieel joist is covered with concrete
to support lightweight concrete molded bricks. All clements are made monolithic by
concrele cast in place. The spacing of Juists is.relatively small, amounting to about
610 mm (2 fO). In the final stage, this system is similar 1o the one.way system.

Fig. 1.£2 represents a solution with hollow- ceramic plates supported by means of -

ceramic heels on the bottom flanges of steel joists, The spacing of joists varies from
0.90 m to 1.20 m (3 ft to 4 f1). The ceramic plates support a lightweight fill, which is
topped and stiffencd by a concrete layer. :
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These systems are simple. and they do not require heavy cnmtrucuon cquipment.’
" Due 1o the large mass they are acoustically satisfactory. They are seldom used in 1all
" buildings because of the larger dead load, the higher labor costs created by the

necessity of plastering, and the impossibility of aucnmmodatmg wiring, duuwork
and piping.

" Reinforced concrete slabs castin place. Concrete slabs are cast in place on
the upper flanges of joists or girders by means of removable formwork. The
thickness of the slab depends on the span and the loading, and varies from about
1/30 to 1/15 of the span. The slab usually has a constant thickness (Fig. 1.13}, but it
may be stiffened over the flanges (Fig. 1.14), or it may be taken to the bottom
flanges 1o achieve a composite behavior as well as provide for corrosion and fire
protection (Fig. 1.15), Various technologies of construction have been developed.

S s e ae by siihtanath s

Taronlo Clty Hall, Toronto, Canada (Joint Committes, 1973)
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For example, the concrete can be transported by pump or it can be transported in.
containers around the site. Sometimes reinforcement can be a grid-or mesh or in the -
form of permanent steel formwork. Also, the composite action between the steel and
‘concrete can be achieved hy means of studs or straps welded 10 the upper flange of

the steel girders, _
Advantages. Using these slabs. it is simple 1o wke into account the various

irregularities, such as horizontal openings. columns. irregular floor plans. and
variable spacing of girders. Itis easy to achieve composite behavior between the slab
and girder. This results in a high stiffness for the floor structure in both the vertical
and horizontal directions. Also, there is a lower percentage of reinforcement used -

.

due to the continuous spans.
Disadvantages. However, use of these slabs results in increased demand for labor
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on the site for formwork. laying of reinforcement. casting of concrclc. .and .

formwork stripping. It is a wet process requiring long periods for setting and
hardening of the concrete; it is dependent upon the weather: and it creates some
problems in coordinating the steel erection with the concreting operation;

Precast concrete slabs. These slibs can be Jaid on steel Mloor beams, The
spacing of the beams varies from 1.2 mto 9 m (4 ft to 30 fu), and must be chosen
with regard to the type of precast slab being used. The longitudinal joints are usually
placed ahove the stecl girder so that the slab behaves like a ';:mple beam. In
principle, two kinds of precast slabs may be used.

One kind is the “catalog™ precast slab. These siabs are mass produced and
suitable for other applications. For instance, they can be izid on concrete beams or

on masonry or concrete walls, It is dilficult to achieve composite action with these -

slabs.

In contrast. the other -kind, typical precast slabs.. can be used for composuc
construction. The size of the slab is chosen especially for a particular job with regard
to the necessity of reducing the number of joints, meeting, the requirements of the
manufacturer, and satisfying the transportation and erection conditions. The cross
section of the special slabs can be solid, or they may be hollow or ribbed in order to
reduce the dead weight. ;

The composite action may be achieved by means nf shear connectors; that is, by

~ studs welded on the steel girder flanges which transfer the horizontal shear when the

conerete Till is hardened (Figs, 1.16. 1.17). [t can also be achieved with high tensile
bolis (Fig. 1.18).

Advantages.  The prefabricated slabs correspond to the prefabricated steel struc-
ture. thus reducing the amount of labor on site enormously. The simultaneous
erection of concrete elements and the sieel skeleton reduces the total erection time,
and dependence on the weather,
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Disadvamtages. When floor plans are irregular, different spaciig and many
different kinds of slabs may be needed. it is usually impossible to achieve composite
behavior between steel and concrete when “catalog”™ slabs are used. The precast
slabs are suitable generally for regular column lavout without many openings or

mechanical installutions. They huve often been used in multistory patking garages,

Concrete on metal deck. There are three main groups of metal decks:

I. Folded sheet plate with rougher cruss-sectional patterns, manufactured to

" meet particular structural needs [thickness | mm o 2.5 mm (1725 in. 10 1710

in.), depth 40 mm to 80 mm {I-5/8 in. to 3-3/16 in.)]. This sheéeting spans up
to 6 m (20 ft) [Fig. 1.19(a)).

2. Corrugalcd steet sheets with finer cross sections, mostly manufactured by
well-known companies [thickness 0.6 mm to 1.5 mm (2/100 in. to 6/100 in.),

depth 40 mm to 80 mm (1-5/8 in. to 3-3/16 in.)]. These metal decks span .

from 1 m 1o 4 m (3 i to 13 M) {Figs. 1.19(b) through (g} and 1.20).
3. Flat sheets with reinforcing ribs in their span (Figs. 1.21. 1.22 and 1.23).

1

The foad-carrying capacity of the corrugated sheets is influenced by the depth of the
cross section, the thickness of the metal, and the continuity. The steel sheeting or
decking can perform various functions. It can be the load-carrying efement. or it can
act in comjunction with the concrete topping to give a composite structure, or.the
steel sheet can be used as a nonrecoverable form. Some reinforcement is always
needed to cover the negative moments above the supports and the effects of
iemperature and volume changes, and Tor fire salety reasons, The sheet is connected
to the floor beams by means of tack wetds, gunned pins, or welded studs. Welded
studs permit composite behavior between steel and concrele.

Advantages. (1) Larger delivery range of steel structural clements and simplified

courdination of erection: (2} instantancous working platform and the protection of

work benecath; and (3 lower fabor use and a fast erection rate.

Disudvantages: (1) Higher costs assoctated with the materials: (2) surface finish is

required; and (3) fireproofing on underside of metal deck is sometimes required to

achieve fere rating. This type of construction is used in all types of tall buildings.
The type of Tloor joists used in a particular system is affected by many factors,

such as load. span. stilfness requirements, structural height, piping and wiring, and

—E Standand

Liphtweight
- Renforced
Concrete —-——E
Prestressed

Casl—in—place

Prefabricated

Combined system

Fig. 1.8 Types of concrete usad in floor syslems
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fire safety. as well as construction and erection problems. The following types of
floor beams and joists are commonly used: .

Rolled joists. These are rather simple from the point of view ol proestine iy,
and for this reason they often are preforred. However. bger apertuies are not
possible and larger spuns requice higher quulity of steel. .

Walded ! section (plate girders). These are used where rolled sections are not

suffivient and where higher floor depth is available. The size is usualiy chosen
according to the statical requirements. Larger apertures in webs should be
reinforced or thicker webs should be used (Fig: 1.24). Welded 1 sections manu-
factured on highly mechanized production lines are used with increasing frequency.
Latticed girders. These are preferred.when joints do not require plates and the
latticed bars are of simple cross section (tubes) (Fig. 1.25). These are suitable for
large spans, with larger structural depth and numerous ducts. '
Vierendeel girders with combined frame and latticed girders. These are
used when rectangular openings are required and greater structural depths are

4

T
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Fig. 1.9 Waltle slab, cross section
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" permitted. This is a more expensive floor j joist because of thc bendmg moments in-

the chords and verticals (Figs. 1.26 and 1.27), ‘

Casteilated beams. These are used when fabrication technology of the area is
sufficiently advanced. In this system. the beam webs are cul in a hexagonal pautern
and rewelded. The resulting beam is now deeper and left with holes to accom-
modate ducts and wiring. IUis not necessary that the two pieces of beam which are
rewelded to form the castellated girder. be of the same size or material; This has a
tremendous advantage when the beams are d:mbned to be composite with lﬁc floor
(I'ig. 1.28). : _

Stub girder. This system is used in vrder to reduce material weight and

Fig. 1.11 Floor [olats with lightwalght concrete lorm pleces .
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Fig. 1.12 Concrefe slab with ¢coramic piates supported by steel beamsy
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Fig. 1.14 Haunched slab on steel baams
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Fig. 1.15 Encased slab-and-beam system
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integrate the structural and mechanical systems. The system is fabricated by .

welding short pieces of floor beams on top of a shallow heavier girder. The length of
the stub is on thé order of 1.5 m 1o 2 m (5 ftto 7 ft), and the distance between stubs
? is about the same. The entire stub girder can be made composite with the concrete
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Fig. 1.16 Varlous kinds of welded shear conneclors

|~ WELDED STQDS
q B" .
|

|
]
|
1
[
N
. !
l
N
L

Fig. 1.17 Welded studs

e >

-

N

Fig. 1.18 High tenslie triction boits

Q0]
- Qe]_

|

v

=5




R L L

20 Structural Systems " [Chap. SC-1

floor slab. This results in a stiff girder. continuous secondary floor beams. and
openings Lhrough which ducts can pass (Fig. 1.29), ‘ :

Staggered truss. This system is used whenever fixed partitions are found. such
as those in apartment houses and hotels. While this is really not a floor beam’or joist
but instead a full story height truss. it is still an important system used to support
gravity loads in- tall buildings. The truss allows for column-iree space and longer
spans, with floors spanning between both the top chords and the bottom chords of
the staggered trusses.

2 Vertical Framing Systems

This part of this chapter will pertain only to those elements supporting floor
structures. These clements function primarily when vertical loads are applied.
However, buildings with central cores, shear-wall systems or rigid frame systems,
are able to resist both vertical and horizontal loads with vertical framing systems.
Resistance to horizontal loads is discussed elsewhere in this chapter,

Columns. Columns are lincar, vertical clements arranged 1o carry the loads

®‘ ' 33 8
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Flg. 1.19 Varlous types of carrugated sheet plates
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" imposed by the floor system. Their cross-sectional arca is determined by the

material used, the column spacing, the number of stories, and by the loads (both

“ dead load and live load)." The materials used for columns are: (1) Steel: (2) re- -

inforced concrete (normally and spirally reinforced): {3) composite (steel and
reinforced concrete); ‘and (4) hollow steel cross sections filled with reinforced
conerele, ' :

Steel columns may vary in shape (Fig. 1.30) but the rolted wide flange shape is
most frequently used. In high-rise buildings, the steel column sizes may ‘be held
relatively constant in size in order (o achieve the maximum uniformity of layout and
detail. Changes in loading can be handled by réducing the thickness of plates or by

TOF OF CONCRETE LAYER
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Fig. 1.21 Flat sheet with ribs
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changing the grade of steel. Joinis are provided every two to three stories,

accompanied by changes in cross-sectional areas,

Reinforced concrete columns may be of any reasonable shape (an 1.31). They
may be long and thin to fit within the partitions. n high-rise structures, the column
sizes may be held constant in order to achieve uniformity in layout and maximum

. opportunity for reuse of forms, or they niay be reduced in size in the upper stories to
reduce dead load and material quantities. On the lower floors. concrete columns
tend to become large in tall buildings, and there they may become cumbersome. To
reduce the size of columns, spiral reinforcement.of circular cross section may be
used. This type of reinforcement greatly increases the ultimate bearing capacity and
greatly improves the ductility of the columns. The size of columns must be chosen
with great care, because high percentages of reinforcement cause severe problems in
connections and joints. The alternative is the use of steel columns which can be used
compositely with a reinforced concrete skin (Fig. 1.32). This solution is also suitable
from the point of view of fire safety. The other structural possibility is to fill the
closed steel cross scction with reinforced concrete (Fig. 1.33).

Bearing Walfs. Bcearing walls are planar, vertical elements hislinguished by their
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Fig. 1.24 Opoening In tull-web girder

Fig. 1.25 Latticed girders
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.relative thinness and substantial length. They usually have few openings. and they

develop relatively low compressive stresses, so that a nominal percentage of
reinforcement is sufficient. If the stress level is large enough to require substantial

“wvertical reinforcement, then the wall is called a wall column. Usually these bearing

walls double as supports for floor slabs and as partitions. Sometimes the concrete
walls can behave just like the slgggcred steel trusses discussed earlier. The materials
used for bearing walls are as follows (Fig. 1.34): (1) Steel; (2) reinforced concrete;

- and (3) masonry (brick or concrete masonry—both reinforced. and nonreinforced).

. Hangers (Tenslon Supports). Hangers are slender vertical members, stressed in

tension, which carry the floor loads. They can be suspended from heavy cantilevers

_supported by one or more of the building cores. The hangers are almost always
» - made of steel, and they may be of any appropriate shape, such as flat bars. pipes, I

beams; or stranded steel cables. Attention should be paid to the elastic and plastic
strains under constant axial forces (particularly in the case of cables). When

‘choosing the size of steel hangers, attention must be paid to the construction

technology. For example, the hanger may be placed in compression during erection.

However, the hangers might be prestressed concrete members. Tension supports
are the ideal slender member. If the tension rods are embedded in concrete and the
pretensioned steel is not éxtended too much by loads, then it is safe to assume that
the concrete serves as protection against corrosion. '

Transter Girders. The transfer girder is a horizontal framing member commonly
used in tall buildings. In many high-rise buildings it is desirable to change the
arrangement of the columns in the lower floors. Hence, the transfer girder is used to
pick up the typical floor columns and transfer the load to fewer but larger columns
below, The transfer girder is usvally very large, sometimes being a full stery in
depth.

Suspended Systems. In suspended systems, the hangers are supported by a
massive structure at the top of the brilding. The statical system of the top structure
can vary (a massive grid of one-story height, a system with oblique tension bars,
etc.). However, there is a great advantage in the elimination of supports on the
ground floor. This is.helpful when tall buildings are located in the city centers
occupying small sites 'where a harmonious joining with small buildings is desirable.

Summary. [t is well to recall that this section has only attempted to discuss
structural systems as they behave under vertical loads. The effect of horizontal loads
naturally has an effect on the final choice of proper structural systems for tall-
buildings and the behavior uf these structural systems under applied horizontal
loads as well as combined loadings is discussed in the next section of this chapter.

1.3 FRAMING SYSTEMS TO RESIST HORIZONTAL LOADS

An_important characteristic of taliness in a building is the relative importance of ;
the lateral load-resisting and lateral stabilizing systems. The normal lateral loads are :
those 'due to wind and earthquake. The columns of tall buildings must be stabilized
or lateraliy supported by a lateral bracing system, and the lateral bracing system
must resist deformations associated with the out-of-straightness and plumb of
structural piembers and the deformation associated with lateral forces (P-4 elfect).
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For low-rise' and medium-rise structures. the. analysis and deqtgn wnh respect 1o
lateral forces has generally been mercly a process of checking the vertical
load-resistant system for its ability to resist lateral forces. However. for tall

/“,1 v or.] | ‘.
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Torres Colon, Madrid, Spain—example of tension supported structure (Photo: Lynn S. Beedle)

Torres Colon, Madrid, Spain—completed structure (Courtesy: Antonio Lamela)
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Fig. 1.26 Framaed girder

Fig. 1.27 Latticad-tramad glrder

[O0-0-0-0

Fig. 1.28 Castellated beam

Federal Reserve Bank, Minneapotls, Minnesota. Architect: Gunnar Birkerts & Associates
{Courtesy: Lesiie E. Robertson) '
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structures lhc vertical load-resisting system may not have the upaul) o resist
lateral forces, or even if it does. the design for lalcml forces may mld substantially to
the, structural cost,

Fig. 1335 55 a plot that has been used to ltllt\!:.nc the relative structural cost
fuctors with respect o building height. Note that the floor vos invieises only
slightly with height, that the column cost increases linearly with the number of
stories. and the cost of the lLiteral-resistant system tends 1o increas¢ at an
accclerating rate with height. For economic reasons and for considerations of
structural strength and stiffness, it is essential that the lateral force resistant system
be carefully considered in the design.

In a broad sense there are three fundamental types of lateral resisting elements

1. Moment resistant frames.
2. Braced frames.

"3, Shear walls.

k' . /Tn.oon nuu\
} ) \ -‘
==

Fig. 1.31 Relnforced concrete cotumn shapes
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. The three fundamental clements are generally in vertical planes and may he plaged -
in one or more of three general locations: (1) Exierior (perimeter): (2) interior:and
(3} core (see Fig. 1.36). Obviously, most building structures include several of these
elements. However, fur convenience of discussion, cach one will be.examined
separately. : ’

1 Moment Resistant Frames

Moment resistant frames consist of linear, horizontal members (beams) in plane
with and connected to linear, vertical members (columns} with rigid or semirigid
joints. A moment resistant frame is identified by the prominence of its flexibility

. due o the flexure of the individual beams and columns and the rotation at their
joints. The strength and stiffness of the frame are proportional to the column and
beam size. and inversely proportional to the story height and column spacing,

Loal )

Fig. 1.32 Encased columns

Fig. 1.34 Bearing walls
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Location. A moment resisting frame may be internal, that is, in planes within the
building. or external, in the plane of the esterior walls or facade (Fig. 1.36)
However, internally located frames. have some disadvantages which timit- their
usefulness in tall butldings. The floor space requirements of most buildings limie the
number of interior columns available for frames. Also, the floor beams are generally
of long span and limited depth.

Exterior located frames do not necessarily have these disadvantages. It-is often
possible and even desirable to provide closely spaced columns and deep spandrel
beams. ) .

Concrete Moment Resistant Frames. . Concrete moment resistant frames may

be either cast-in-place or precast. or a combination of cast-in-place and precast, .

Cast-in-place trames. Three types are in general use: (1) Beam and column
frame; (2) flat slab and column frame: and (3) slab and bearing wail frame (Fig.
1.37). '

Cast-in-place construction for moment resistant frames has the advantage of
inherently providing monolithic joints. The column and beam reinforcement may be
extended continuous through the joint, thus providing the necessary joint strength.
A system often used in medium-rise 1o high-rise apartment buildings utilizes a
portion of the flat slab floor as a shallow beam continuous with the columns.

Precast frames. Precast frames may be constructed of individual columns and
keums. In this case it is necessary 1o make a strong momenl resisting connection of
beam 1o column. This has been done by welding or otherwise connecting the bars
‘and casting or dry packing the joints. Beam and column units have also been cast
together as a unit and connected at or near the midpoint of the beam span. This has
the advantage of making the field connection at a point of minimum moment. In
many cases, the midpoint of the beam span is a location of zero moment and the
connection need onty be made to develop shear. The problems of transportation on
the highway and erecting panels usually limit the width of the panels (and the
column spacing) o appreximately 4 m (13 ft). Precast beams, columns, and column

STHUCTURE COST I'ER
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Flg. 1.35 Tall bullding cost relatlonships
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heam units may be cast on the jobsite or manufactured in plants or factories and
- shipped to the jobsite. Maximum ¢conomic advantage is usually gained by using a
large number of identical or staiwdard components, Precast elements of thé frame
_may be conventionally retnforced or they may be prestressed. HF prestressedd, the
individual components are usually pretensioned. Post-tensioning of beams angl
columns may be provided continuous” through the joint. thus ¢liminating or
reducing the requirement for the welding of bars and the casting or dry packing of
_the joints. ‘

Steel Moment Resistant Frames. Many rolled and fabricated steel shapes have
been used for the columns and beams of steel moment resistant frames, although the
wide flange shape has proved to be most common. Wide flange shapes, channel
shapes, box shapes, plates, and trusses have all been used. In the past. the
connections of beams 1o columns has been accomplished by the use of riveting,
bolting. or welding, but today most connections are either high-tensile holted or
welded. :

Steel moment resistant frames may be constructed of individual beams and
columns with connections made at beam’ ends, These connections are required to

Latino Americans fowof. Meaxico City, Maxico—exampls of steel moment-resistant frame (Cour-
tesy! W. €. Edwards. Bathishem Stos! Co)
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develop the full moment “capacity of the beam. Flg I38 shows how’ these
connections have commonly been made. :

Frames have been c¢onstructed of ane or more columns of one or more stories i’

height with spandrel beam stubs welded to the column (Fig. 1.39). This-allows the
connection to be made at a point of minimum moment, and often these connections

" can be simple boited shear connections, thus eliminating the requirement for field

welding: The beam to column connection may be shop welded. Since shipping and

‘erection requirements limit the width of a panel to approximately 4 m (13 10, the use

of this system is usually limited to a frame with ¢losely spaced columns. The column
with beam stubs system is self-bracing in ils own plane, an admnmg,c during
erection. .

Composite Moment Resistant Frames. Composite frames may consist of steel
beams rigidly connected to concrete columns or concrete beams rigidly connected
to steel columns. However, the term composite has normally been applied to frames

where the beams or columns, or both, as individual members. are of composite

concrete and steel construction.

Composite columns. Composite columns may consist of either: {1) Concrete
encased structural steel shapes; or (2) concrete filled tubular steel sections (Fig,
1.40),

Concrete encased steel columns are common. The concrete encasement has often
been considered only fire and corrosion protection for the steel. However, in recent
years, lateral and sometimes longitudinal reinforcement has been added 1o the
conerete encasement, and the resultant strength of the steel and concrete interacting
has been used for steuctural purposes. A steel shape encased in concre{e may be
thought of as reinforcement for the concrete.

Concrete filled tubular steel columns have enjoyed some popularity as single
columns. The confined concrete fill increases the axial load capacity but has little
effect on the flexural capacity. For that reason. it is unlikely that these columns

- would be a good choice for a moment resisting frame.
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Composite beams. Composite beams may be either: (1) Steel beams encased
in concrete: or (2} steel beams connected to the floor slab with shear connectors

~ {Fig. 1.41). ' ‘ _ ‘
Conerete encasement has been used to provide fire and corresion protection. The
encased steel section may have i closed web or an open web, Where the steel section
has a closed web, the concrete cncasentent contributes something to the strength of
the beam. Where an open web steel section is used. the strength and stiffness of the
" beam may be calculited on the basis that it is a conerete beam reinforced with steel
shapes. The primary disadvantage of the encased steel beam is that substantial
weight is added to the beam without a comparable increase in strength or stiffness.
An often used type of composite beam is the steel heam with shear connectors
" embedded in the congrete flvor slab, All buildings have some concrete cast on their
floors. Therefore, with the addition of shear connectors fastened to the top flange,
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the strength and stiffness of the steel beam may be substantially increased. Concrete,
encasement of the beam-column joint connection, especially with the addition of
hoop reinforcement. may substantially increase the joint strength and stiffness.

2 Braced Frames

A braced frame consists of a beam and column framework infilled with diagonal
bracing. It is a system composed entirely of lincar members, and is identificd by -
its flexibility due to the shortening and lengthening of the horizontal floor members
and the diagonal bracing members. This system has had wide application in
structural steel buildings. The braced frame may be used internally in walls or
partitions, where it creates a special problem in the fitting of the partitition in and
around the diagonal meémbers. If used externally, it creates an unusual facade and
unususlly shaped windows, which are often not considered desirable. Its primary
use has been in and around cores, ‘where it can be ‘placed in unseen and
nonarchitectural spaces. The braced frame is a very stiff and efficient structural

l"'—_f/‘ V‘(

T™=E
E
4| o4
a-i-i
it |
-t |
a1
Sy |
H &
e
g
Fi yi l N
r L4
AL DOLTED ) . FIANGE h’ELI)EJ
. ' WERS BOLTED
. - L
v g e S—

-
- ARGLE

.\....l'
a4
A 2 anct
2 AHEIES
MA@ d
4

s | e

z — A

[ (4
ALL WELDED ALl ROLTED (SEMT-RIGID}

Fig. 1.38 Beam to column connection delalis




AN T emen MR e e b

o Tt BB
et

y . s . . ) R . i

Sect. 1.3] Framing Systems to Resist Horizontal Loads 33

system, since it does not involve the fexural deformation of members. Fig. 1.42
shows a number of different types of bracing systems that have been used:

1. Single diagonal braciog.

2. Double dingonal bracing,

3. K bracing, either vertical or horizontal.
4, Lattice bracing.

5. Knee bracing,

Knee bracing produces a structure somewhere between a full braced frame and
full moment resistant frame. The beams and columns of the knee-braced structure
are flexurally deformed. :

_ Concrete Braced Frames. Concrete braced frames have received little wse in
structures, because of the difficulty of making the end connections of the diagonal
members, and the cbvious superiority of the concrete shear wall. Braced frame
construction in cast-in-place concrete has been used in several special applications.

Lattice bracing has been used in precast concrete exterior facade construction. If
the lattice members arc closely spaced. a precast panel of a sufficient number of
members may be cast 10 minimize the number of field connections.
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Fig. 1.39 Sieel moment resistani frames—pansi construction
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Steel Braced Frames. Stecl is especially advantageous for use in braced frame

construction due to the ease with which end connections may be made. However, its -

use is limited to areas where there is an ample availability of stee! sections. End
conneclions-may be of either a welded or bolted type. Steel diagonal framing
members are generally slender and may be readily incorporated into partitions,
walls, and mechanical spaces. While certain standard arrangements of diagonal
bracing are commonly used, any configuration of triangulated bracing may be used
to achieve an efficient braced frame. The bracing may be arranged to fit around
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. door and window openings. mechanical openings. and the like. Maery complicated
but efficient bracing systems have been worked out to brace the comes of high-rise
buildings. The carliest steel skeleton high-rise buildings incorporatedt some kind of
braced frame construction. . <

Composite Braced Frames. Compusite braced frumes may be «of two general
types: (1) Steel diagonal bracing may be added to a concrete frame er, much less
likely, concrete diagonal bracing may be added to a steel frame: andl €2) composite
steel and concrete linear members may be used as elements of the frame. The
flexibility of a braced frame includes the deformation of the colummns and beams as
well as diagonal braces that are a part of the frame. If a steel colurmm is encased in
concrete, a reduction in deflection of the braced frame may be achiewsd. If concrete
is cast around the beam, or if the beam is made composite with the Soor slab, the
‘reduced deformation of the beam will reduce the deflection of the braced frame.
Both the concrete encasement of columns and composite floor bemms have been
commonly uscd in recent years, '

3 Shear Walls

Shear walls may be defined as planar vertical elements distingsished by their
relative thinness and substantial length. Shear walls are further idessifed as having
few openings or penctrations, such that they have little or no flexiBadty due to the
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flexure of individual pieces of the wall. Their {lexibility is generaliy limited to the
sum of over-all shear deformation and overturning flexural deformation. If two or
more shear wall elements are connected together with relatively rigid mermbers they
are called coupled shear walls. Shear walls may be solid or penetrated with a limited
number of openings. The shear wall may or may nol carry substantial gravity loads.
The shear wall may be a single bearing wall. a wall connecting two or more
columns, or a panel wall filling the openings of a beam column frame (Fig. 1.43).

Locatlon. Shear walls may be incorporated into a tall building design in a number
of locations. They may be internal walls, exterior or facade walls. or core walls, In
office and commercial buildings, ¢clear open spaces are required. Most partitions are
temporary or movable. and it is difficult to provide internal shear walls. On the

other-hand, efficient building planning usually gathers together certain utilitarian

functions of the building into a relatively compact core or cores. This core may

N

—L) d

a.

BRAFING b LL OuLy, SBHOAR WAL PAMEL WALLY

Fig. 1.43 Shesr wall types
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Fig, 1.44 Core shear wall layouts
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include elevators, stairs, mechanical rooms and shafts, smoke shafts, toilets, janitor
closets, and the ncécssary interior columns. An attempt is always made to minimize
the core size in order to increase the floor efficiency. Nevertheless. in most buildings:
these cores cover 20% to 25% of the floor area, and they occur as a continuous:
vertical shaft for the full height of the building. This core, then, offers an excellent
opportunity for providing shear walls, Care must be taken to account for the various:
door openings and for penetrations for .mechanical work. Fig. 1.44 indicates
schematically some core wall arrangements that have been successfully used.
While it is difficult to place interior shear walls in office buildings, it is often
possible to develop locations for exterior or facade shear walls. These wails may be
exterior walls of a core, or they may be walls located such that the requirements for

window openings are minimal, so that the general integrity of the shear wall may be .

maintained. In some office and commercial structures the requirement for windows
has been reduced (o a point where a continuous exterior facade wall may be utilized
as a shear wall. Often a:bearing and shear wall will have regular penetrations such
that its structural action is intermediate between a shear wall and a moment

- resisting frame. Some “tube™ and “shell wall” systems fall in this category.

For high-rise housing projects, such as apartments and hotels, the utility core
requirements are substantially less than those for office buildings. For this reason, it

is often difficult 1o develop sufficient slrcnglh and stiffness in the core walls.

However, the-generally fixed arrangement of partitioning in such buildings often
allows for the opportunity of providing internal shear walls. These walls serve as
partition walls between apartments or rooms .ini help reduce sound transmission.

Concrete Shear Walls, Concrete as a malterial is particularly suitable for shear
wall construction, because it is economical and has great shear strength. The
necessary openings for doors, windows, and ulilities may be provided. Concrete
shear walls may also be bearing walls, thereby eliminating or minimizing the

Fequirements for columns and piers Concrcte shear walls may be cast-in-place or

precast,

Cast-In-place shear walls. By proper ireatment of construction joints and
doweling of reinforcing steel, it is possible to develop monolithic joints which may
develop the full shear strength of the concrete. Where feasible, the use and reuse of
panel forms and the use of the slip form techniques make possible economy of
formwork, ' .

Precast shear walls. Flat panels suitable for shear walls may be economically
cast, transported, and erected. The connections of the panels may be achieved by
lapping of reinforcing steel and casting in place pilasters or columns. or by welding:
reinforcing bars or inserts and grouting or dry packing the _]omts

In"large panel buildings, a widely used technique consisis of achieving vertical

castellated shear joints. The edges of the panels have trapezoidal-shaped keys.
Reinforcement is provided by projecting steel loops between:the keys and the steet
Bars at each floor level. The joints are then filled with concrefe. This type of joint
has been tested in many laboratories and seems to be ‘quite efficient. .

A ductile behavior was reported in several tests where the adhesion. between:
precast panels and the cast-in-place concrete was destroyed. However, if the .

adhesion ¢xists, the behavior at failure is rather brittle..
In some cases, precast walls are made of infilled panels within a concrete frame or

steel frame structure. Where precast panels infill'a steel frame, the panels may be:

L.t
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,connccted to the steel frame by weldmg s:ccl inserts.in the wall lo the steel beams
and columns of the frame. .

The relative tack of ductility of reinforced concrete shear walls hac limited lhen' ]
use in high-rise structures in earthquake 7ones. Several special techniques and watl -

details have been utihzed (o overvome this imitation. Sinve the nonductile Tailure
mode of shear walls is gencrally that of shear or diagonal tensivn, o1 both, very
conservative shear stress levels have been used fur design purpuses. Shear walls have
been “slitted” as shown in Fig. 145, The initial rigidity of the slitted wall is
comparable with a monolithic wall and thus is useful t0 resist frequent minor
earthquakes and windstorms. At the time of the rare destructive earthquake. cracks
in the wall are distributed finely with no major diagonal cracks, and the rebar yiclds
in flexure. Thus a smooth deterioration of stiffness can be accomplished. and
although there is a reduction of both strength and stiffness of the wall. there’is a
substantial increase in its ductility. This system has found application in & number
of buildings in Japan. '

Steel Shear Walls. Steel plate has been used as a shear wall, as a panel infill to a .

[P —
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Piralil Buliding, Mlian, ialy, Reintorced concrota bullding with two pairs of coupled Internal shear
walls and two end caores. Concretas Hoor raming concantrates as much ioad as possible on shear
walls and end cores. (Courtesy: Pirelli S.P.A.—FPross Department)
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steel frame. The steel plate must be stiffened vertically and horizontally at regular
intervals by added stcel members to prevent diagonal compressive buckling of the
plate undér lateral load stress. Angles, spht wide flange sections, and similar type
members, bolied or welded to the plate, have been used as stiffeners. The steel plate
panel may be either welded or bolted w0 the surrounding frame (Fig. 1.46), 1f

. properly stiffenced and proportioned, the steel plate shear wall may be advantageous

for seismic design. A wall can be proportioned so that the first yield ts shear yield of
the shear wall plate. :

. Masonry Shear Walls, Masonry is an ancient building material. The earliest

shear walls were masonry and they generally served as both bearing and shear walls.

Today, unit masonry is still the wall material most universally available throughout-

the world. Bearing and shear walls of masonry may be built without sophisticated
equipment and materials, and with labor of limited skills, Masonry units are usually
of clay or concrete and bonded together with a portland cement paste mortar. The

masonry units suitable for use in high-rise buildings are generally manufactured

under quality control conditions. Myriad sizes and shapes are available and have
been used. Although remarkably tall buildings have been built of unreinforced
masonry, most engineers believe that unit masonry structures of substantial height
should be reinforced. Therefore, those masonry units most suitable for high-rise
buildings are those which provide holes or cavities suitable for the passage and
grouting in of reinforcement. Three general types of unit masonry walls are
common: (1) Solid masonry (generally unreinforced): (2) hollow unit masonry
(reinforced): and (3) grouted cavity masonry (reinforced). They are shown in Fig.
1.47,

Soild masonry walls. Solid masonry walls have been used in structures for

I

i

Fig. 1.45 Slitted concrete shoar walls
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many thousands. of years. In ancient times walls of very great thickness were
constructed, and, of course, these walls wére unreinforced. These walls served both
as bearing walls and shear walls and, being unreinforced, they depended entirely
upon the stability resulting from the vertical axial stress caused by their own weight
and the weight of the contributory floors and roofs. In modern times, it has been
considered uneconomical and undesirable to build very thick and heavy walls.
Therefore the use of solid unreinforced masonry has been limited to relatively low
buildings. However, in certain areas not subject to seismic disturbance, unreinforced C
masonry walls up to 15 and 20 stories have been constructed. ‘

Holiow unit masonry. Hollow unit masonry is generally laid up to provide for
continuous vertical cells of sufficient size that vertical reinforcing bars may be
placed and the surrounding space grouted. Horizontal reinforcement may be
provided either by strip reinforcement in he horizontal moriar joints, or by using
special hollow units (bond beam or lintel units} that provide an open top, horizontal,

U.5. Stee! Building, Plitsburgh, Pennsylvania—itriangular shape wliih ‘braced core [Courtesy:
Harrison & Abramovitz & Abbe)
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continuous channel which may be reinforced and grouted. With pwoper rein-
forcement and grouting, reinforced hollow unit masonry has been uscd wm h:gh -rise
busldmgs.

Grouted cavity masonry. Grouted cavily masonry consists of two ouler rows
{wythes) of solid masonry units laxd up to provide a cavily space between them.
Horizontal and vertical bar reinforcement is placed in the cavity and the cavity is
grouted solid, The grout in the cavity bonds to the reinforcing steel and bonds to the
unit masonry, thus producing a monolithic, composite, full-thickness wall,

The major advantage of the use of masonry for shear and bearing walls is
architectural. The various types of brick, tile, and concrete masonry umits may be
desirable as a final architectural finish. The structural wall can then serve as both
the architectural and structural system, The masonry shear wall cannot. be designed
to develop the strength of a reinforced concrete or steel plate shear wall. Its use is
generally limited to moderately tall and short-span buildings. such as apartments
and other building types where the floor spans are short and a grcal number of walls
may be provided.

4 Combination Systems

This section has discussed various horizonial load resistant elements as separale,
distinct systems. This has perhaps been valuable {or study purposes. However, in
real practice, the structural design process is not necessarily one of selecting this or
that system. Rather, Jike most design processes, il is a creative prooess where a
design is developed in response to a wide range of imposed comditions and
restraints. The structurgl designer must be responsive to practical (coastruction and
cost), utilitarian (use), and esthetic considerations in addition to his normal

Paschtrea Center Plaza Hotol, Atlanta, Georgia (Courtesy: John Portrman)

“ r“. 'l .
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strmctural engincering discipline. The best response to these conditions, as well as
the best designs, can rarely be pigeonholed into rigid categories, such as those
prewiously listed. Lateral load resistant systems often contain frames. walis. and
bracing interacting together.

“Tube' Structures. A lube structure may be defined as a three-dimensional
spance structure composed of three, four, or possibly more frames, braced frames. or
shear walls. joined at or near their edges to form a vertical tubelike structural system

capable of resisting lateral forces in any direction by cantilevering from " the -
foundation {Fig. 1.48). Tube structures usually have reianv;ly small shear flexibility.

so thal the shear lag around the intersecting corners is minimized. and the entire
tubxe participates in the overturning resistance.

Locafion. Tubes may be developed around internally located service cores
comtaining elevators, stairs, mechanical rooms and shafts. smoke shafts, toilets,
Jamitor closets, ¢tc. Tubes may also be developed around the exterior perimeter or
facade of a bmtdmb In both locations the lube structure may generally hc extended
from the foundations for the full height of the building.

Stemlard Oll (Indlans) Building, Chicago, Iflinois—construction as of 4/5/72 (13 stories)
(Cousrtasy: E. Allred Picardi)
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Configuration types. .

1. Framed tubes. Tubes may consist of moment resistant frames, provided that
the columns are closely spaced in order (o reduce beam and column flexural
deformation to a minimum. When the exterior columns are closely spaced [|
mto 3 m (3 ft to 101t} on center], it is possible to develop the entire perlmcler
of the tube structure as a lateral load resistant system. This system has been
called the “boxed frame™ or the “framed tube.” It has been found that with
closely spaced columns and deep spandrel beams. the shear fag around the
corner is minimized, and the building walls at right angles to the direction of
the applied lateral force contribute greatly to the over-all overturning
strength and stiffness of the entire siructure.

2. Braced tube. The hraced tube is a three-dimensional diagonal braced or
trussed system. It is inherently a very stiff system since it involves only axial
deformation of members and no flexural deformation.

3. Shear wall whes. Three, four, or more shear walls may he Joined at their

) edges 1o form a true tubular structure. In order 1o be effective as a tube the
shear walls must have minimum penctrations for doors, windows, and
“mechanical work. Shear wall tubes are generally stiffer than frames or braced
tubes,

Eoy .‘lﬂ;

Sears Tower, Chicago, Hiinols—axample of bundled tube (Courtesy: Ezra Stoiler) - 1
|
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Range of applicabllity and use. The limitalion on permissible openings
usually rules out the use of the shear wall tube in the exterior perimeter wall,
However, most high-rise buildings have seevice cores which may oceupy as much as
20% to 25% of the building area and muy have horizontal dimensions up to one-half
-of the building dimeasion. These cores may be suitable for the development of one
or more shear wall tubes. However, because of the hmited horizontal dimension,
core shear wall tubes have generally not heen used as the sole lateral {orce resisting
system for buildings over 20 to 25 storics in height,

Since the tube is thought of as a box beam cantilevering [rom the foundation, the
greater the plan dimension of the tube the preater the stiffness of the structural
system with respect to lateral forces. For very tall buildings. say over 20 to 25
stories, the wbe must be placed in the exterior wall to achieve sufficient stiffness. [t
is often possible in high-rise office or apartment buildings to develop a tube
structure in the exterior wall. cither by using the closely spaced columns or by -
diagonally bracing the exterior facade.

Muitiple Tube Systems.

Tube In tube. For very tall slender buildings, it is necessary to develop as much
lateral strength and stiffness as possible. For tall buildings. this has led to the use of
core shear walls interacting together with exterior moment resisting frames. This has
been called a “tube in tube” scheme. The excellent overturning resistant ability of

Exampies In Chicago of three structural systems: John Hancock (braced tube), Sears Tower

(bundled tube), and Standard Oll (tubular system) (Courlesy: Rita P. Krider & Engineering News
Record)

~
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the facade frame is combined with the shear resistant capacity of the core shear
walls to achieve a highly efficient structural system (Fig. 1.49).

Bundled tube. The bundled tube system consists of a number of vertical
tubular elements fitted together and sharing common side frames. By bundling
tubes. the over-all building dimension is increased, and hence the lateral stiffness
and stahility (Fig. 1.50). Tubes may be terminated at various levels in the building,
thus producing variable floor areas. The tube termination levels may correspond 1o
elevator termination levels.

/Core Interaction Structures. Quite often it is impossible, 6r considered unde-

sirable, 10 have the exterior columns closely spaced. A structural sysiem has been
used on several projects that connects the core tube to the exterior columns at one
or more locations in the building where beams or cross-hracing do not interfere.
such as at the mechanical ficors or at the roof level, The basic principle involved is
that of utilizing the core to fully develop horizontal shears, but to provide for
vertical shear transfer from the core to the exterior columns, thus developing the
total overturning capacity of the full building dimension. Fig. 1.51 illustrates the
principle in both steel and concrete.

In addition to increasing the lateral strength and stiffness of the building. the rigid
connection of core 10 exterior columnns alse reduces problems associated with

differeniial temperature expansion and contraction of the exterior exposed columns

and the internal, temperature controlled core, as well as differential shortening.
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5 New Strpcﬁralboncepts L

~ For high-rise buildings up to the height at which buildings have presently been
constructed [460 m (1300 )], the structural systems now in use will most likely
" prove adequate and economical. However, the next generation of tall buildings may
~ very well go over 460 m in height. With increasing height, the extraordinary forees
of nature (wind. earthquake, fire, and blast), will tend more and more to dominate
the structural system, and new structural and associated architectural. mechanical,
and electrical concepts will be required. For the human occupants of these supertall.
buildings to be satisfied tenants, the movement of the building when subjected to
the various environmental effects will have to be controlled. within certain limits.
The general strength and stiffness requirements of today will stil] have to be met,
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. e 'Also. in thcsc super highrise bulldmgs. lhc'mtcnor spaces wnll sull have to be readlly, o :
-~ . accessible to elevators, stairs, and utilities, and in most cases, to the outside world by
Jo o .. 7 ‘aceess to windows. These. human requirements have a tendency lo reduce the plan | |
oL dimension of 4 tal] building to something like 60 m (200 fu). If plan dimensions are: -,
o limited and -the’ he:ghts increase, it be.comes apparent that, unless there is some-_"_ .
- " dramalic increase in the damping or ducu]nly that can be achieved to dlSSIpalc wind
T er earthquake-induced energy, it is unlikely that a tall building will. be able to-
S0 " perform satisfactorily if the height-to- w_:d_lh ratio.exceeds approximately 7 to 1: The
World Trade Center in New York City, which has a height-to-width ratioof 710 1,
was a borderline case'from the standpoint of performance. and.it was found
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necessary to use 20 000 viscoelastic dampers to reduce dynamic excitation from the
wind to tolerable Jevels. Energy dissipation systems are discussed in more detail in
the next section off this chapter. Without a substantial increase in energy dissipation,
it would seem that the effective plan dimension (the vertical cantilever beam depth)
will have to be increased il taller buildings are to be constructed. Three concepts
which might be acceptable to our present space and human requirements can be
discussed: (1) The single megastructure or multiuse structure: (2)the cellular
structure: and (3p bridged structures.

Megasiructures. With the increased urhanization of the world. it is probable that
more types of hwman activities will be incorporated in the tall buildings of the
future. To the pmesent business and private living activities may well be added
institutional, merchandising, manufactering and storage. and parking activities.
Since the latter activities require large areas with minimal perimeter facade for views
and access, it may be possible (0 increase the over-all building dimension where
structurally required at or near the base, while tapering the building up 10 a
retatively slender top more suitable for living and office use (Fig. 1.52). A suggestion
of the megastructure concept may be seen in the John Hancock Building in
Chicago, a t00-story. braced, tubular frame building of tapered shape which houses
several different Bruman activities.

New York Harbor. “The tallest bullding in the wotld" was tha description lrom 1913 to 1930 of the
Woolworth Bullding—soen here in 1974 nostied betweon ihe towers., of the World Trade Center
(Courrasy Naw York Cornvention & Visitors Bureau)
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cgliular Structures. 1t is possible to increase the over-all building dimension and
the exterior ﬁerimelcr without increqsing the Toor area by planning the structure.
- with a hollow, open center. Many potential plan shapes are possiblc'(F_ig. 1.53), The
hollow center may be completely open, or it may contain some or all of the utility
functions such as stairs, elevators, mechanical and electrical shafts, and toitet rooms.
It is most desirable for the loor system to clear span from the outer 1o the inner
wall. All the previously listed structural systems may be appropriate. Exterior wall -
tubular construction could be used. An exterior and interior wall tube {tube in tube)
may be used with or without coupling between the two tubes. Bundled tube
cor;slruclion might be used. The interior lube may be coupled to the exterior wall
tube; much in the same way as an interior core wall may interact with an exterior
frame. A suggestion of this type of cellular struciure is the Sumitomo Building in-
Tokyo, Japan. ' ‘ ‘ : ‘ :

8ridged Structures. The effective overturning resistance may be increased by
using two or more slender shaft buildings tinked together at one or more levels by
bridges. The concept of bridging may fit in well with some concepts for the future
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devcloprhcnl of cities. Future cities may have several different levels for service
access, vehicular circulation, pedestrian circulation. and public areas for park and
recreation (Eig. 1.54). The links may be stiff. tubular structures, connecied to the
tubular structure of the vertical building shafts, If the 1owers have a core’perimeter
‘tube, the links could be dimensioned one or more stories high with a plan dimension
equal to the core dimension, If the towers are of exterior tubular construction. then
the width of the links could be equal 1o the full width of the buildings. The links
may also be slender bridges suspended and laterally stayed by prestressed steel
cables (Fig. 1.55). These bridges may be of very light weight although still suitable
for pedestrian or light vehicle traffic. The actions of lateral forces are distributed 1o

ELEVATION

PLANS

Fig. 1.50 Bundled mulliple tube struclure
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all linked buildings proporlional to their stiffnesses. The bridge structures may also
act as energy dissipators. The vertical fower huildings could be constructed in either
steel or concrete by conventional construction methods, The bridge links could be

!

O THES K

" H Loy T I TUT TORAL

AN T THG

. .- G e

Fig. 1.52 Megastructure
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erected. by any one of the methods now c-ommoniy_used for Bridgc construction.
The cantilever- method now used in bridge construction would appear to be most
promising. ’ :

1.4 ENERGY DISSIPATION SYSTEMS

All the energy that is induced in structures by wind, blast, earthquakes. or
machinery is finally dissipated by damping forces. The damping limits and
progressively reduces the deformations and accelerations of the induced vibrations.
The natural energy dissipation of structural malerials can be helped and essentially
increased by artificial means. This opens new ways to design structures and make

hem more economical. In this section, various ways to achieve this are indicated.

1 Natural Damping ol Structural Materials

Structural damping is caused by the ihtc;nal friction within the particles of
huilding materials. The damping forces are proportional to sirain and deformations.
A large amount of energy is also dissipated in a minute slippage at the connections
of members, which is best iHustrated by the relatively high damping of bolted
sfructures compared to all welded steel structures. The increased friction of the
particles in cracked concrete is also well known, and is preferable to crack-free
pust-tensioned concrete.

Fig. 1.54 Bridged structures
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o ' i
2 Plasticity of Structural Materials ‘ '

Due to the plasticity of materials. especially steel, energy is absorbed inelastically.
The energy absorption by ductilily is not limited to steel alone. but also occurs in
combined materials, like reinforced concrete.” The vconfining of the concrete by
reinforcement increases its ductility and capacity to absorb energy. Recognition of
these facts has led to specific ductile detailing of structures in steel and concrete.
especially in ranges of high moments at joint_and connection points.

3 Highly Absorbent Structural Syslern.s :

- Radundant Systems. The capacity of a total structural system to absorb energy
is largely influenced by its redundancy. This means that many redundant members
participate in resisting loads, and that uverstressed portions of a structure can, after
deformation, be relieved by neighboring members.

'Flg. 1.55 Bridged structures
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Combined Systems. - In the case of the use of combined structural systems, for ! )

" instance frames and shear walls, it is important for the total energy absorption that
" each system comes into action before any other experiences cause failure.

. Bridged Systems. Increased energy dissipation (and thereby reduced defor-
mations and accelerations) ¢an be achieved by bridging structural systems such as
tall buildings, as investigated by Sofronie (1974, 1976) (Fig. 1:56).

Besides compacting the stiffnesses of the various buildings to resist lateral forces,
and possibly changing the free-standing cantilever of a tall building to a guided
cantilever, the coupling of buildings restricts. orients, and filters vibrations. Special .
devices provided in their linkage 10 dissipate energy could be most effective.

4 Aftiticlally Increased Damping

Provlalo'n of Viscous Damping by Coating, Joints, or Bearings. Artificial
viscous damping can be effective in reducing the amplitude of vibrations in
buildings and building elements, bridges, machines, and plates. This is realized by

absarbing energy if viscous coating, joints, or bearing pads. Special dcsngn formulas
are derived by Brotchie et al. (1972).

Use ol. Dynamic Vibration Absorbers. Damped and undamped vibration
absorbers are used to a large extent in any Kind of machinery. However, the use of a
lurge viscously damped vibration absorber has been, until now. considered for only
a few tall buildings. During the design of the Jefferson Memoiial Arch in St. Louis.

Fig. 1.58 énorgy disslpating structure
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such a device was considered. Finally, for the Centre Point Tower in Sydney,
Australia, the mass of a pressurized water tank was used as a vibration absorber. The
tank is cable-suspended and damped by radially arranged dashpots. Tower mass,
water lank, suspension and damping are tuned for maximum effects (Fig. 1.57).

‘Use of Coulomb Friction Jolnts. The natural Coulomb friction between steel

plates or between steel and asbestos braking materials can be effectively- used in
friction joints. Depending on movements and face pressure, large amounts of energy
can be dissipated to heat in order again to damp the structure and reduce wind or
earthquake-induced deformations and accelerations. The joints can be provided in

wind trussing of tall buildings, in cable connections of guyed towers. or externally

attached to existing buildings (Figs. 1.58 and 1.59).

PRELNEUR 2R
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Fig. 1.57 Pressurized water tank used as vibration sbscrber
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Fig. 1.58 Use of Coulomb friction damper
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5 Advanced Foundation Design

The use of special foundations such as spring supports, shock absorbers, and
vibration dampers is well known in the design of machine foundations. Similar
advantages could certainly be achieved in the design of building foundations, and
some. attempts have been made to reduce the energy input caused by earthquake in
the structure of bulldmgs '

Reduction of Energy Input by Flexible or Sliding Foundaﬂons. The shock
absorbing soft-story concept has been advanced by Caspe (1970) (Fig. 1.60). The
isolation device prevents the foundation from transferring the full effects of the
ground vibration in the substructure. The foundation. however. is able to resistali
probable wind Ioadmg
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[ Aarodynamlc Provisions f '
It is obvious, but not frequently considered, lhat cncrgy induced in Structures can

be dissipated by acrodynamic damping. It is also of importance that some
aerodynamic shapes essentially reduce the energy induced in buildings by wind.
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SOLICITACIONES

lGenera1{dade5:'

las cargas que usua]mente actidan sobre los edificios son de d1st1ntos t1pos
Cargas grav1tac1ona1es Cargas muertas, cargas vivas
Efectos de sismos
Efectos de.viento
Efectos de temperatura y contraccidn volumétrica
Cargas accidentales: Fuego, explosidn, impacto
Empujes de tierra ¢ de 1Tquido§
Efectos dé movimientos diferenciales por asentamiento o emersidn

..de la cimentacién

Para_?a'aéterminacién de Ta intensidad con que actidan algunas de estas cargas se
cuenta con suficiente informacién para poder estimarlas dentro de intervalos de
variacién ra;onables, para otras ekisten fuertes incertidumbres. Debe reconocer-
se, sin embargo, que siempre habrd una cierta probabilidad de que las cargas rea
Tes sean mayore§ que las que:se hayan estimago, 1o que suele toharse en cuenta en
los Reglamentos por medio de factores de amp]ificacfdn, que tratan de tomar en --
‘;uenta tanto Ta probabilidad de ocurrencia de la carga durante la vida idtil de la
estructura, como las incertidumbres que pueden existir en su determinacidn y las
consecuencias que puede tener cada carga en el comportamiento de la estructura,
Aesto es, si afectan la resistencia de la estructura o si dnicamente hacen que las
condiciones de.serﬁicio no sean las mads adecuadas, pero sin poner en peligro la
estabilidad. Los efectos de las cargas muertas, de sismo,.dé temperatura y con-
tréccién volumétrica y‘de movimientos diferehcia]es esfén muy re]acionadoé,con

el s1stema estructura] ‘empleado y pueden variar en func16n de éste. Las cargas -
v1vas; de empuges de t1erras, ]1qu1dos 0 viento, ast como las de fuego, explosién

0 impacto, son practicamente 1ndépendientes del sistema estructural.

Por ejemplo, no es igual. la carga muerta de una estructura de concreto gue la de una de




acero, 0 1a de una éstructura con sistema de piso a base de trabes y losas de concre

to reforzado que la de otra con sistema de piso a base de una 1bsa plana "aligerada",

. que a pesar de su nombre en general es mds pesada. Los efectos de Tos movimientos di

Ferencialés 0 de»temperatura no causan mayor problema si la estructura tiene libértad
de 9iro o desp]azam1ent0 en 1os nudos o apoyos, pero 57 pueden ser 1mportantes en e1

caso de estructuras continuas o empotradas. Los.efectos sismicos dependen por una

'gparte del peso de la estructura y por otro de la rigidez de la misma en felaciﬁn con’

el'tipb de sueiq en que esté desplantada, por 1o que la estructuracidn que se émp1eé

es muy. importante en Ja disminucidén o amplificacién de dichos efectos.

';Pgr.qtro?]qdo, las cargas vivas sobre la estructura dependen del destinoipero_no del,

Nl.sistema'eétrutturaT. En el caso de las cargas accidentales de fuego, 1mDact0 0. exp10

s16n la re]ac16n con el s1stema estructural estr1ba en la neces1dad de 1mped1r 1as fa.
]1as progrgsnvas. |

L 1
e

El v1ento dentro de ciertos 1imites, produce el mismo efecto sobre la estructura_de

B

'.1os ed1f1c1os, puede variar en el caso de estructuras muy flexibles susceptibles a la

[

‘acc1on de rafaqas, 0 en funcidon de la altura.

Cargas‘ gravitacionales. - 7 | T

v . N

Cargas'muértas. Las cargas muertas actﬁan permanentemente sobre la estructura con

1nten51dad pract1camente constante. y representan norma1mente mds de] 70 por ciento de]

peso de 105 ed1f1c1os Son debidas al peso prop1o de 1a estructura y de tos acabados

del ed1f1Cj0, y dependen del peso volumétrico de Jos mater1a1es empleados, los que han

sido determinados dentro de intervalos mds o menos confiables para una buena cantidad

~de Tos'materiales .més usua]és como ‘concreto, acerog madera,,mamposteria de tabique;.

acabados .de. piso ap]anados de nortero 0 de yeso, revest1m1entos de p1edras natura]es

0 ar;1f1c1a1es. falsos p]afones, cance1er1a, etc, por lo que hay re]atwvamente poca

1ncert1dumbre en sy determinacién. Se han hecho ‘estudios de las variaciones estadfs--




“tura puede sufrir reducciones importantes.

ticas én éspesqres cbn respecto a 1o especificado en p1ands y de pesos volumétri-
cos eh funcién del grado de saturacion de los materiales para estimar los cambios
probab]es en los valores que normalmente cons1dera ‘el estructurista al hacer el di-
sefio de Ta estructura, To que se incorpora en los regTamentos de const;ucc16n en
c1éusu1as como las del Reg]amento de1 Distrito Federal (ref 1) que especifica sobre
cargas adicionales de 20 kg/m2 en el peso de cada 1osa 0 acabado co]ada en el lugar
asi como valores maximos y minimos de los pesos,vo1umétricos de Tos materia]es de
construcciﬁn,ac1arando que para casos en que el efecto de la carga muerta reduzca

105 de otra solicitacién que actile simultdneamente, como en el caso de vo]team1ent0

por empUJe de viento, deben usarse los valores minimos.

1

Cabe mencionar aqui que con frecuencia, al momento de valuar las cargas muertds que

van a.actuar sobre un edificio se suponen espesores minimos de acabados, muros di-
visoriosy fachadas muy ligeras, con valores que no resultan realistas en mucha§ oca
siones, 0 bien se ven incrementados fuertemente al hacer remodelaciones del-edifi--
cio.. Conviene en general no ser demasiado optimista al suponer las cargas muertds

pues lo que ocurre en realidad es que la carga viva (til que puede soportar la estruc

¥

‘Es;muy frecuente que el espesor de los "firmes" colocados sobre la losa para el aca-
badb'de_piso fenga un espesgr mayor que el sUpugsto normalmente, de 4 o 5 cm, debido

a deformaciones de la losa por haber descimbrado muy pronto, bor movimientos de la

cimentacién durante la construccién,por mala nivelacién de las cimbras o por la nece-

sidad de ahogar enellosinstalaciones diversas. En estos casos es recomendable hacer-

Tos de materiales de menor pesc volumétrico para no incrementar las cargas.

Muchas' veces también se supone que 1os muros divisorios van a ser de tablaroca o al-
gin material similar y terminan haciéndose de bloque de cemento o de tabique, con un

peso mucho mayor. Con-frecuencia no se conoce la ubicacién de estos muros al momen-




to de hacer el cdlculo, ya qgue el edificio se empieza a analizar cuando el
proyecto arquitecténicb todavia no esté completamente definido, por lo que se to-
man en cuenta como una sobrecarga uniformemente repartida en la losa; es usual tam -

b1en qué: 1as fachadas se consideren mds ligeras de 1o que resultan al final, debi=

do a acabados pesados. que no se consideran inicialmente.

En el caso de las losas planas aligeradas suele también usarse blogues de cemehtof

arena en vez de casetones recuperables o de espuma de poliestireno cuando se difi-

culta obtener estos G1timos,que practicamente no pesan, lo que implica una im

portante reduccidn en la carga viva de proyecto.

Es necesario reconocer que muchas veces el estructurista es responsable de los cam

bios anteriores pues si' no detalla c1aramente en sus planos y memorias de cédlculo

.1as h1potes1s basicas que h1zo y las cargas que usd, el ‘constructor y el director de

la obra no estan conscientes de los efectos que puede tener una decisiodn de ese t1po.
Es muy recomendabTe que el estructurista supervise la construccidn, no solo de"la es
tructura, sino también de Tos elementos "no estructurales” para que pueda imhedﬁ% a
tiempo los cambios de cargas que modifiquen radicalmente sus hipdtesis de cdlculo. .
Esto es especialmente importante en estructuras situadas en zonas sismicas, pues los
aumentos de peso se reflejan también en Tas fuerzas sismicas consideradas y el edi-

ficio puede quedar en situacién critica.

S

Una vez definido el sistema estructural que se va a emplear y habiendo definido el

' .arquitecto los diferentes acabados que probablemente se usaran en pisos, muros, te-

chos,'y' demés se puede proceder a elaborar "especificaciones de'cargd’para cada

tipo de plso muro, etc, basdndose en las tablas de pesos volumetr1cos antes menc1o

nados (ref 1) ¥ tomando en cuenta Tos distintos materiales que se colocaran.




wn

“Por ejemplo, una losa tipica de edificto de oficinas estructurado a bése de tra

bes principales, trabes secundarias y Tlosa plana con claros mdximos de unos

3.5 m en direccién corta, tendria una especificacion como la siguiente:

Il

Losa de concreto - 0.10 m x 2400 kg/m3 240 kg/m2
Firme y acabado de - . A '
piso (loseta vinilica) 0.05 x 2100 kg/m3 105 kg/m2
Sobrecarga por regla-

mento 2 x 20 kg/m2 __ 40 kg/me
Falso plafond de yeso 0.0Z2m x 15Q0'kg/m3 : 30 kg/m2

Carga equivalente por
muros divisorios Tige- ' '
ros 50 kg/m2

- ~ Total de carga muerta 465 kg/m2

ta o -4

y un muro divisorio de tabique, hecho a mano, con acabado de yeso en una cara

y azulejo'en la otra,pesaria 10 siguiente:

Para obtener el pesc propio de la estructura (trabes,

Muro de tabique rojo recocido 0.14 m x 1500 kg/m3

210 kg/m2
Aplanado de yeso una cara ' 0.02 m x 1500 kg/m3 3Q kg/m2
Aplanado de mezcla una cara 0.02 m x 2100 kg/m3 42 kg/mZ
Azulejo | 15 kg/m2
297 kg/m2

_ creto) serd necesario proceder por aproximaciones sucesivas, suponiendo, para

columnas y muros de con-

estimar los elementos mecdnicos a que se verdn sometidos los distintos miembros

de la estructura, las dimensiones de €stos y revisando si la suposicidn fue ade-

cuada una vez obtenidos los momentos flexionantes, fuerzas cortantes y fuerzas

normales que producen la combinacién de Tas distintas cargas que obraran sobre

el edificio. Si las dimensiones supuestas no fueron suficientes habria que --




incrementarlas y tomar ésto en cuenta al determinar el peso propio de Ta estruc
tura. En el caso de estructuras de acero es importante incluir el peso de recu

brimiento de proteccidn contra el fuego.

Cargas vivas. Las cargas vivas son el resultado de la ocupacidn del edificio.y . .
de 1a actividad que se desarrolle en &1. A diferencia de las cargas muertas,
las cargas vivas no obran permanentemente sobre la estructura, sino que cambian

de intensidad y.posicién con el tiempo.

Se han hecho una serie d e determinaciones de las cargas vivas éfectivas‘que
actian en Tos edificios (ref 2) y se ha 1legado a establecer que ‘su intensidad,.

es funcién del tipo de actividad que se desarrolle, por ejemplo: residencial

" (casas, apartémentos, hoteles), institucional (hospitales, prisiones), educacio-

nal, ]ugares'de reunifn pﬁb]ica'(auditorios,_restaurantes); oficinas, comer--.

cios, bodegas, edificios industriales, edifiqios para estaCionamiento, etc. Se,
ha visto también que Ta intensidad de la carga depende del tamafio (drea) de:los

Tocales; entre mis pequefia sea el adrea cargada, mayor es la posibilidad de que

. 1a ‘carga sea mds grande.

Nokmalmente los reglamentos de construccidn especifican los distintos valores

de carga viva que deben emplearse en funcidn del tipo de’ ocupacién de cada zona

.de un edificio. Sin embargo, al comparar To especificado por distintos regla-

mentos para un mismo destino, se encuentran diferencias importantes. La tabla
1.1 de la ref 2 muestra las cargas vivas especificadas por, reglamentos de dis-
tintos paises: Australia, Inglaterra, Canadd, Frahcia,:ATemania, Italia, Japon,

Sudafrica, Estados Unidos y Rusia asi como las del Comité Internacional del Con

creto. Al comparar las especificaciones para oficinas se encuentran valores

que van desde 200 kg/m2 en Francia, Alémania y Rusia hasta 350 kg/m2 en Italia,
con_un valor promedio de 254 kg/mzr Para usos residenciales los valores fluctdan
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entre 150 kg/m2 en Rusia y Alemania hasta 200 kg/m2 en .Italia, con un valor pro

medio-de 180 kg/m2.

En este sentido es importante hacer notar que‘muchas veces hay la tendencia a -
tomar valores especificados por distintos rég1amentos al desarrollar un proyec:
to, sin tomar en cueﬁta'que en ocasiones un va]oﬁ're1at%vamente bajo puede estar
compensado'por factores de carga o de segufidgd relativamente mayores que los
que usan otros reglamentos que especifican cargas' ﬁég grandes; Es peligrosa

la mezcla de reglamentos antes mencionada y debe evitarse. .

Como se indicé anteriormente, la intensidad de Ta carga viva depende del drea

cargada, por lo que, en funcidn del nimero de pisos que tenga un edificio podrin

emplearse distintos valores de carga viva para estimar las cargas que obran sobre

los elementos de soporte, columnas o muros y sobre la cimentacidn.

\

Asimismo, al obtener el peso de un piso para valuar los efectos sismicos podrd

considerarse un valor de cdrgé viva diferente, ya que la probabilidad de que al

presentarse un sismo, el edificio esté cargado en todos sus niveles con la carga

viva maxima, es muy remota.

Reconociendo 1o anterior, el Reglamento de Construcciones para el Distrito Fede

ral (ref 1) considera tres vélores diferentes de la carga vﬁva:‘1a carga viva md
Xxima, Wos que es funcién del drea cargada y que se deberd emplear péra disefio es
tructural por fuerzas gravitacionales de 1osas, trabes,.co1umnas ¥ murgs.y para

calcular asentamientos inmediatos eﬁ los suelos asi como en el diséﬁo estructural

ante cargas gravitacionales de 1os cimientos; la carga viva instantdnea, W, que

_se deberd usar para disefio sismico y por viento y cuando se revisen distribucio

1

nes de carga mds desfavorables que la uniformemente repartida sobre toda el drea

'y la carga viva med